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RESUME 
L'objectif de cette recherche est de contribuer a 1'etude du comportement sismique 
des murs de refends en examinant les effets de soulevement des fondations. La derniere 
edition du Code National du batiment, CNB 2005, admet explicitement ce type de 
comportement en reconnaissant les impacts positifs sur le plan economique. Dans le 
cadre de presente etude, un nouvel outil d'analyse, simple et fiable, a ete developpe pour 
caracteriser et reproduire le phenomene du soulevement des fondations. L'outil est par la 
suite utilise pour realiser les etudes parametriques visant a etudier le soulevement des 
murs de refends en beton arme pour des batiments concus dans Test et l'ouest du 
Canada. 
Dans le modele simplifie propose, les murs de refends sont representes par des structures 
lineaires qui repondent essentiellement comme des systemes a un degre de liberte. Ces 
hypotheses de modelisation sont acceptables vis-a-vis des objectifs etablis. Les' 
structures sont attachees a des semelles infiniment rigides supportees sur un sol de 
fondation elastique. Le modele choisi pour representer la fondation superficielle est le 
modele de Winkler comportant le mecanisme de soulevement. Ces hypotheses 
simplificatrices permettent de reproduire les principaux aspects du phenomene de 
soulevement des murs de refend. L'outil developpe permet la mise en ceuvre des 
analyses dynamiques efficaces incluant l'interaction sol structure. 
Les valeurs limites du facteur de reduction des forces sismiques pour determiner les 
charges de conception pour les fondations, etaient adoptees dans le CNB 2005 en 
considerant que le soulevement des semelles puisse avoir lieu. Ces valeurs refletent les 
resultats d'une etude restreinte a la region de l'ouest de Canada sur des sols argileux et 
sur des rocs avec des conditions tectoniques et geotechniques qui sont specifiques a cette 
region. Cependant, aucune information n'est disponible pour la region de l'Est Canadien 
a ce jour, dont les conditions sismiques caracterisees par des secousses riches en hautes 
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frequences, sont tres differentes par rapport a l'ouest. La presente recherche visait d'une 
part, a valider l'etude effectuee pour la region de l'ouest en utilisant un modele qui tient 
compte des proprietes dynamiques du sol et d'autre part, a etendre cette etude vers la 
region de l'Est. Trois murs de refends pour des batiments a cinq, dix et vingt cinq etages, 
localises a Vancouver et Montreal ont ete dimensionnes selon les prescriptions du Code 
National du Batiment du Canada (CNB 2005) et leur reponse sismique a ete evaluee en 
utilisant les analyses dynamiques elastiques pour les differents accelerogrammes choisis. 
Cette etude a montre que le soulevement peut avoir un effet significatif sur la reponse 
sismique des structures et cet effet, non seulement conduit a la reduction des 
deformations, mais pourrait aussi augmenter ou diminuer, le deplacement lateral total 
dependamment des caracteristiques de la structure et de 1'excitation. Pour la region de 
l'Ouest du Canada le soulevement a plus d'effet sur les deplacements lateraux que pour 
la region de l'Est. Le deplacement maximal augmente avec la diminution de la taille de 
la semelle en region de l'Ouest. Tandis qu'a la region de l'Est, on a constate qu'avec des 
semelles plus petites le deplacement lateral maximal pourrait etre relativement moins 
significatif voire diminuer. II sera done possible a augmenter le facteur de reduction des 
charges pour l'Est du Canada. Ceci reduira les charges de conception et conduira 
davantage a des semelles plus petites sans aucun impact negatif sur le comportement 
global des murs. 
L'objectif ulterieur de nos developpements et d'enrichir les normes de conception des 
fondations superficielles pour les murs de refends en beton arme, avec une extension de 
l'analyse vers un comportement inelastique des murs de refends en leur permettant de 
developper des rotules plastiques a la base. Ulterieurement, des tests a echelle reelle sur 
des murs de refends seront effectues pour valider les modeles numeriques et confirmer le 
choix des parametres. 
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ABSTRACT 
The objective of this research is to contribute to the study on the seismic behaviour of 
the concrete shears walls by examining of the foundation uplift. The current edition of 
the National Building Code of Canada NBCC 2005, explicitly accepts this type of 
behaviour in recognition of its possible economic impact on design. In the present study, 
a simple analysis tool has been developed to study the rocking behaviour of shear walls 
under seismic loads. This tool has been subsequently used to carry out parametric 
studies on the buildings designed for eastern and western Canadian locations. In the 
study, shear walls are represented as linear structures behaving as single degree of 
freedom system. These modelling assumptions are justifiable in view of the objectives of 
this research project. The structures are considered attached to an infinitely rigid footing 
resting on an elastic Winkler foundation that includes the foundation uplift mechanism. 
These assumptions permit to model the basic aspects of the foundation uplift 
phenomenon. The developed tool can be used to carry out efficient dynamic analysis 
including the soil-structure interaction. 
Values of the reduction factor used to determine foundation design loads have been 
adopted in the NBCC current version by considering the possibility of the foundation to 
rock back and forth on the sol-foundation interface. Previous studies that provided basis 
for the selecting of reduction factors values, have considered only the west region of 
Canada on clayey and roc soils with the specific geotechnical characteristics. To date, no 
information is available for the Canadian East region where the seismic conditions are 
characterized by the earthquakes rich in high frequencies. The goal of the present 
research is, on one hand, to validate, the previous studies using a model which takes 
into account the dynamic characteristic of the soil, and on the other hand, to expand the 
study to east region of Canada. The five, ten and twenty five-storey reinforced concrete 
shear wall building located in Vancouver and Montreal, were designed according to the 
2005 National Building Code of Canada, and their seismic response is studied using 
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elastic time history for several earthquake records to evaluate the effect of foundation 
uplift.. 
The results show that the foundation uplift could have a significant effect on the seismic 
response of structures, and such effect non only lead to a reduction of the deformation, 
but may also increase or decrease the lateral displacement, depending of the structure's 
and excitation's characteristics. In the west of Canada, the foundation uplift has more 
effect on the lateral displacement than in the east region. It was found that the maximum 
displacement increases when decreasing the footing size. In the east of Canada, 
however, it has been shown that the decrease in footing size may lead to the decrease of 
the lateral displacement. Thus, it seems possible to increase the seismic load reduction 
factor in the east of Canada. This would reduce the load design and consequently lead to 
smaller mat-foundation without any negative impact on the overall behaviour of walls. 
The future studies are foreseen with objective to further develop the existing design 
guidelines of concrete shear wall foundations by extending the analysis to include the 
inelastic behaviour of the shears walls. The experimental program will also be developed 
in the future in order to validate the numerical model and confirm the choice of 
modelling parameters. 
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CHAPITRE 1 Introduction 
1.1 Problematique 
Le phenomene de soulevement de la base d'une structure par rapport a sa fondation a 
ete observe lors des plusieurs seismes de forte intensite. Des structures elancees fondees 
superficiellement se sont detachees du sol de fondation et ont bascule sur leurs 
fondations : elles semblaient resister aux seismes en raison de leur capacite a se mouvoir 
de facon independante du sol de fondation (Psycharis & Jennings, 1983). Les analyses 
de comportement des batiments durant les seismes indiquent qu'un soulevement partiel 
pourrait y avoir lieu (Meek, 1975). Ceci est du au fait que le sol est incapable de 
developper des contraintes de tension quand les deplacements verticaux des extremites 
des semelles depassent une valeur critique. Cette valeur depend de la dimension de la 
semelle, de la rigidite du sol et des chargements statiques appliques. Des analyses 
theoriques (Meek, 1975; 1978), aussi bien que des essais effectues sur le comportement 
dynamique non-lineaire des batiments en permettant le soulevement de leurs semelles 
(Chopra & Yim, 1985; Psycharis, 1983, 1991) ont demontre qu'il n'est pas necessaire 
d'empecher le soulevement des fondations parce qu'un effet benefique sur la reponse de 
la structure, telle que la reduction des deformations et des efforts, a ete constate. 
Malgre les observations des effets benefiques du soulevement des fondations sur le 
comportement global des structures sous les charges sismiques, les normes canadiennes 
de conception parasismique, jusqu'a recemment, ne permettaient pas explicitement ce 
type de comportement. Selon les prescriptions des Codes du batiment CNB 1990 
(NRCC, 1990) et CNB 1995 (NRCC, 1995), la procedure de conception sismique des 
murs de refends supportes sur des semelles superficielles consistait a appliquer aux murs 
les forces statiques. La methode du code etait basee sur Fhypothese que les murs de 
refends etaient supportes sur une base rigide se deplacant selon les mouvements 
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superficiels du sol. En fait, les fondations ont une flexibilite et une capacite 
d'amortissement qui modifient la reponse de la structure. D'un cote, la flexibilite de la 
fondation augmente la periode fondamentale. De 1'autre cote, l'amortissement provient 
de la dissipation d'energie par rayonnement et du comportement non lineaire du sol, ce 
qui augmente l'amortissement effectif du systeme fondation-structure. Ces effets, que 
Ton qualifie d'interaction sol-structure, n'etaient pas traites de facon explicite dans les 
codes CNB 1990 et CNB 1995. 
Dans le CNB 1990 et le CNB 1995, on prescrivait egalement une methode de conception 
par capacite qui assurait que le mur soit moins resistant que la semelle, de facon a 
developper une rotule plastique en flexion dans le mur avant la rupture ou une 
deformation excessive de la fondation. Selon les clauses de CSA A23.3, il n'etait pas 
necessaire que la resistance des semelles superficielles non ancrees supportant les murs 
de refend depasse les chargements calcules avec un facteur de reduction des forces egal 
a 1.3. Cette reduction des efforts de conception etait deja introduite dans les normes de 
CSA A23.3 pour tenir compte d'une eventuelle dissipation d'energie dans la fondation. 
Dans certains cas, les provisions de CNB aboutissaient a des semelles tres larges et la 
conception sismiques de ces semelles devenait tres onereuse surtout quand un mur 
supportait une faible charge verticale qui donnait une grande excentricite sur la semelle, 
ou quand le mur etait surdimensionne et avait un moment capacitaire considerable qui 
depassait largement le moment de sollicitation induit par les forces sismique. 
L'approche de conception par capacite permettait d'eviter l'endommagement dans la 
semelle ou il est difficile de le reperer (Anderson, 2003). Les chercheurs se sont done 
demandes s'il etait possible de concevoir des murs de refends sur des fondations offrant 
une resistance plus faible que le moment de renversement specifie dans le code du 
batiment, en permettant ainsi la semelle de se soulever. 
Pour tenir compte du soulevement dans la conception, plusieurs procedures simplifies 
sont souvent integrees dans les versions recentes des normes de conception 
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parasismiques sans qu'il soit necessaire de modeliser tous les details du comportement 
structural. Ces procedures de conception consistent le plus souvent a 1'evaluation et la 
comparaison des resultats de simulation en tenant compte du soulevement de la 
fondation. Ces resultats sont generalement des deplacements horizontaux d'un systeme 
equivalent comportant un seul degre de liberte. 
Pour suivre les prescriptions des codes et guides pour la conception et la rehabilitation 
sismique tels que le CNB 2005 (NRCC, 2005), FEMA 356 (FEMA, 2000) et ATC-40 
(ATC, 1996), le seuil qui correspond au soulevement de la semelle est defini en utilisant 
les valeurs specifiques de facteurs de reduction des forces. 
Chaque norme de conception preconise une approche specifique pour resoudre le 
probleme : Dans l'approche de FEMA 356 (FEMA, 2000) et ATC-40 (ATC, 1996), une 
relation est etablie entre le moment et la rotation de la semelle pour chaque condition de 
contact et comportement de sol possible. Dans l'annexe D de l'Eurocode 7 (CEN, 2004), 
l'effet de soulevement de la base est considere plutot dans le calcul de la capacite 
portante du sol en fonction de la reduction de la surface de contact effective entre le sol 
et la semelle de fondation (Psycharis, 2007). 
Dans le code international du batiment IBC 2000 (ICC, 2000), la philosophic de la 
conception sismique autorise des forces laterales sismiques de conception qui sont 
inferieures a celles necessaires pour maintenir la structure dans le domaine elastique. 
Cela implique que la plupart des structures developperont des deformations inelastiques 
pendant les seismes de forte intensite. Le facteur de reduction de la force sismique, R, 
est exprime comme coefficient de modification de la reponse. Les valeurs de R 
prescrites dans le code IBC 2000 sont basees sur l'observation de la performance des 
systemes de structures. L'endommagement de la structure est alors relie de facon 
empirique et globale pour 1'ensemble de la structure a la valeur plus ou moins elevee du 
facteur R (Harden et al, 2006). 
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Plusieurs etudes menees sur la selection du facteur de reduction des forces pour la 
conception sismique des structures, ont ete basees sur la reponse d'un systeme non 
lineaire a un seul degre de liberte soumis a des signaux sismiques synthetiques. Les 
resultats alors obtenus ont ete extrapoles aux systemes a plusieurs degres de liberte 
(Verla et Tanner, 2006). Aujourd'hui une valeur unique du facteur R est toujours 
specifiee pour chaque type de systeme de resistance aux forces sismique. Pour la 
conception des murs de refends en tenant compte de la possibility de soulevement des 
fondations, une procedure rigoureuse devrait etre developpee pour selectionner plus 
precisement la valeur de facteur de reduction. Cette procedure devrait etudier la reponse 
sismique des murs en utilisant un grand nombre de signaux sismiques reels ou 
synthetiques pour diffeirentes regions. 
Filiatrault et al. (1992) ont etudie l'effet du soulevement des fondations sur le 
comportement d'un mur en beton arme de type noyau central de batiment situe dans la 
region de Vancouver. Anderson (2003) a realise des analyses temporelles dynamiques 
non lineaires sur des murs de refend de differentes hauteurs avec prise en compte du 
soulevement. II a confirme que la dimension des semelles de fondation pourrait etre 
reduite si on permettait le soulevement. II a demontre que les deplacements horizontaux 
de structures de 7, 15 e t 30 etages demeuraient sensiblement inchanges lorsque les 
fondations etaient concues avec un facteur de reduction des forces sismiques egal a 2.0, 
lorsque compares aux deplacements obtenus en empechant le soulevement. U indique 
egalement que l'utilisation d'un facteur R plus eleve pouvait conduire a des 
deformations plus importantes et a un comportement du mur qui ne soit pas compatible 
avec les hypotheses de conception. Sur la base de cette etude d'Anderson, on admet 
maintenant le soulevement des semelles dans la version actuelle du CNB 2005, en 
permettant de limiter les efforts de conception pour les fondations aux efforts 
correspondant a un facteur RoRd = 2.0. Cependant, l'etude d'Anderson etait restreinte a 
la region de l'ouest de Canada avec des conditions tectoniques et geotechniques 
specifiques a cette region. Elle n'offrait aucune information pour la region de l'Est 
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Canadien, dont les conditions sismiques, caracterisees par des secousses riches en hautes 
frequences, sont tres differentes. L'etude etait aussi basee sur un modele simplifie d'une 
structure lineaire et elastique qui etait supportee sur une fondation de type Winkler ou la 
flexibilite du sol etait representee par quelques ressorts distribues sous la semelle. Aucun 
amortissement visqueux ni radiant n'a ete introduit dans la fondation, ce qui rendait 
l'etude conservative. II y aurait lieu de valider l'etude faite pour la region de l'ouest avec 
un modele qui tienne compte des caracteristiques dynamiques du sol en appliquant la 
procedure statique du CNB 2005 pour le dimensionnement du systeme sol-structure et, 
d'autre part, d'etendre cette etude a la region de Test du Canada. 
1.2 Objectifs et portee 
Les objectifs de la recherche sont de : 1) developper un modele numerique simple et 
fiable pour l'etude du phenomene de soulevement des fondations sous sollicitations 
sismiques et 2) realiser avec ce modele une etude parametrique visant a etudier le 
soulevement des murs de refends pour des batiments constants dans Test et l'ouest du 
Canada. 
Comme il s'agit d'une premiere etude menee sur ce domaine par le groupe de recherche 
en genie des structures de l'Ecole Polytechnique, on visait d'abord a bien comprendre et 
bien documenter le phenomene de soulevement plutot que realiser une etude prenant en 
compte le comportement detaille de la structure. On a done juge preferable de faire appel 
a une procedure simple permettant de bien comprendre, caracteriser et reproduire ce 
phenomene fortement non lineaire. Dans cette etude, on a done developpe une procedure 
dans laquelle les murs de refends sont representes par des structures lineaires qui 
repondent essentiellement comme des systemes a un degre de liberte. Les murs sont 
constants sur des semelles infiniment rigides qui sont supportees sur un sol de fondation 
elastique. Le modele choisi pour representer la fondation superficielle est celui de 
Winkler qui inclut la flexibilite et 1'amortissement de la fondation (Figure 1.1). 
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Ces hypotheses simplificatrices permettent tout de meme de reproduire les principaux 
aspects du phenomene de soulevement des fondations, sachant que le soulevement est 
produit par le moment de renversement qui est un phenomene associe au mode 
fondamental de vibration des structures et que les semelles sont generalement plus 
rigides que le sol porteur. 
s,r j : : : : 
2b 
Figure 1.1 Mur de refend sur avec fondation elastique (Modele Winkler) 
1.3 Methodologie 
La methodologie suivie dans notre etude a ete etablie pour atteindre les objectifs 
vises. Tout d'abord, on etudie revolution des recherches et des prescriptions des codes 
du batiment concernant le soulevement et le dimensionnement des semelles de 
fondations des murs des murs de refends. Par la suite, on analyse le comportement des 
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murs soumis aux seismes en faisant une etude parametrique. Puisque le comportement 
des structures avec soulevement est fortement non lineaire, on doit etre certain de la 
justesse des modeles numeriques utilises pour predire ce comportement afin de pouvoir 
faire une etude parametrique precise. Pour cela, on a procede par validation et 
comparaison de la reponse d'une structure en utilisant differents modeles et algorithmes 
dans les deux logiciels Ruaumoko et Matlab. Par la suite, on a adopte le modele 
approprie pour nos analyses sismiques des murs de refends etudies. Ces murs sont des 
elements resistants pour les batiments a 5, 10 et 25 etages localises dans la region de 
Test et l'ouest du Canada. 
La validation des modeles numeriques a comporte plusieurs etapes. Tout d'abord, on a 
examine, avec le logiciel Matlab, la reponse d'un mur modelise comme une structure 
elastique fondee sur un sol homogene elastique modelise avec deux ressorts. On a 
ensuite developpe une application Matlab pour le modele de fondation de Winkler et on 
a compare les reponses calculees avec Matlab a celles obtenues avec le logiciel 
Ruaumoko pour se rassurer de la mise en equation des systemes dynamiques et de la 
fiabilite de la modelisation du soulevement par Ruaumoko. En utilisant differents 
algorithmes dans Matlab, on a examine la convergence de la solution obtenue avec le 
modele de Winkler, modele plus realiste, puis on a choisi Palgorithme le plus efficace au 
niveau du temps de calcul et de precision pour calculer la reponse sismique des trois 
murs de refends localises a Test et l'ouest canadiens et completer l'etude parametrique 
sur Pinfluence du soulevement des semelles. 
1.4 Organisation du memoire 
Dans le premier chapitre, le phenomene de soulevement des fondations a ete 
documente et 1'importance des effets sur le comportement des structures de batiment a 
ete soulignee. Ce survol se poursuit dans le deuxieme chapitre par une revue de 
litterature sur les etudes anterieures qui ont ete menees sur le soulevement de fondation. 
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Dans le troisieme chapitre, on precede a une premiere etude analytique qui porte sur le 
comportement dynamique des murs modelises par des blocs rigides. Apres la mise en 
equation, la reponse sismique est etudiee pour les cas de fondation rigide et flexible. 
Le quatrieme chapitre est consacre a l'analyse de la reponse des murs modelises par des 
structures flexibles. Deux cas sont etudies: fondation modelisee avec deux ressorts 
seulement et fondation de type Winkler. Des modeles et des algorithmes de calcul 
permettant de prendre en compte la nature de sol, l'amortissement et autres parametres 
sont mis en ceuvre. On fait appel a differentes mefhodes numeriques fondees sur des 
algorithmes de Newmark et Runge-Kutta. La resolution des equations a permis 
d'accroitre sensiblement la stabilite numerique et la convergence de la solution. 
Dans le cinquieme chapitre, on effectue une modelisation de la structure avec le logiciel 
Ruaumoko. La reponse sismique est obtenue pour les modeles a deux ressorts et pour 
celui de Winkler, ceci afin de comparer l'effet de type de modelisation de sol sur le 
comportement sismique des murs de refend et choisir le modele le plus approprie pour 
ces calculs. Les murs de refend sont considered comme des structures flexibles et 
elastiques. Les fondations sont supposees tres rigides et elastiques, avec un 
amortissement. Dans les deux modeles, on suppose que les ressorts ne peuvent resister a 
la tension. Ainsi le soulevement se produit quand le deplacement d'une portion de la 
base est plus grand que le deplacement statique representant le tassement de la structure. 
Le sixieme chapitre porte sur les etudes parametriques realisees pour etudier les effets du 
soulevement des fondations sur la reponse des trois murs localises dans les regions de 
Test et de l'ouest canadiens. Dans ce chapitre, on a effectue le dimensionnement des 
murs et des fondations, et determine les proprietes dynamiques de sol. On a ensuite 
proceder aux analyses sismiques et examiner les resultats obtenus dans un contexte de 
proposer des mefhodes de conception. Le septieme chapitre regroupe les conclusions 
generates des analyses et les recommandations. 
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CHAPITRE 2 Revue de litterature 
2.1 Interaction Sol-Structure et les Codes de conception 
Dans la majorite des codes de conception sismique des batiments, la reponse sismique 
des structures et les efforts de fondation sont calcules en negligeant l'interaction sol-
structure. C'est l'analyse de la structure avec base fixe (Pecker, 2004). Cependant, le 
chargement d'une structure induit par le seisme depend de la reponse de la structure elle-
meme et cette reponse est en partie, la consequence de l'interaction sol-structure. Ce 
phenomene devient plus important lorsque le sol est plus souple ou quand les fondations 
sont massives ou profondes. L'augmentation de la periode naturelle et 1'amortissement 
du a la deformabilite du sol conduit a des accelerations et contraintes plus faibles dans la 
structure et dans la fondation. Ainsi, dans certains codes, tenir compte des effets de 
l'interaction sol-structure dans la conception des batiments, est benefique puisqu'elle 
reduit les moments flechissant et les efforts de cisaillement agissant sur les elements de 
la superstructure. 
Dans l'approche conventionnelle pour la conception des fondations superficielles, on 
utilise des facteurs de conception pour eviter que les forces horizontales transmises et les 
moments de renversement ne provoquent un glissement significatif ou une mobilisation 
de la capacite portante. Cette approche se resume en deux etapes: la premiere etape 
consiste en une analyse dynamique de la structure, effectuee avec un sol modelise 
comme un domaine elastique represente par des ressorts et des amortisseurs; la 
deuxieme etape consiste a determiner les forces et moments transmis vers la fondation 
(Gazetas et al 2003). On admet un comportement inelastique de la structure, ce qui 
permet de reduire les efforts dans la structure par un facteur de reduction tenant compte 
de la ductilite de la structure. La formation de rotules plastiques est permise seulement 
dans la superstructure et non pas dans le sol, ce qui veut dire que le comportement 
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inelastique de la semelle et la mobilisation de la capacite portante ne sont pas permis. 
Seulement un soulevement a l'interface sol fondation est permis. 
Les recherches sur l'interaction dynamique sol-structure etaient souvent basees sur un 
comportement lineaire viscoelastique avec plein contact entre le sol et la semelle. 
Cependant les seismes enregistres ces dernieres annees ont montre que les chargements 
sismiques transmis a la fondation superficielle pourraient induire des deformations 
inelastiques non lineaires a l'interface sol fondation (Gazetas & Apostolou, 2004). Ces 
deformations pourraient provoquer a l'interface sol fondation une rupture par capacite 
portante. Dans ce cas, l'analyse sismique autorise la mobilisation de la resistance 
maximum du sol. Pendant le soulevement de la semelle, quand une extremite est 
soulevee, un mecanisme de rupture par capacite portante peut avoir lieu a l'autre 
extremite de la semelle. Cependant, en conception parasismique, les fondations 
superficielles sont souvent concues par une approche statique equivalente. Des facteurs 
de securite importants sont introduits pour eviter que les modes de rupture associes a la 
capacite portante ne surviennent. Les fondations sont soumises a une charge verticale 
excentree avec un sol de capacite portante donnee. 
Parmi les non linearites, le glissement a l'interface sol-fondation, pourrait se produire 
des que la force horizontale transmise a la fondation depasse la resistance au frottement. 
La mise en pratique de l'hypothese du glissement dans la conception des fondations 
superficielles reste limitee grace a des valeurs elevees du coefficient de frottement a 
1'interface, et la resistance au frottement est souvent assuree par la resistance en butee 
resultant de la profondeur de la semelle dans le sol. Dans notre etude, on neglige le 
glissement a l'interface sol-fondation en supposant que la resistance contre ce mode de 
rupture est suffisante. Par contre, le soulevement de la fondation pourrait avoir lieu 
quand le moment de renversement induit par le seisme tend a provoquer des contraintes 
de tension aux extremites de la semelle. 
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Une methode pour estimer la deformation d'un systeme sol-fondation consiste a 
remplacer le sol par une serie de ressorts et amortisseurs produisant une reaction 
equivalente a la deformation developpee a l'interface sol-fondation. Les amortisseurs 
represented deux sources d'amortissement: l'amortissement hysteretique du materiau et 
ramortissement radiant. L'amortissement du materiau depend du niveau de deformation 
developpe dans le materiau. Si les amplitudes de deformation sont grandes, 
l'amortissement materiel devient significatif. Si ces deformations sont petites, 
l'amortissement peut etre negligeable. L'amortissement radiant represente un effet 
purement geometrique, qui existe a petites amplitudes aussi bien qu'a grandes 
amplitudes de deformation. Generalement, ramortissement radiant est plus grand que 
Famortissement hysteretique. 
Dans les directives de FEMA 356 (FEMA, 2000) et le document associe ATC-40 (ATC, 
1996), on suggere des procedures de conception associees a la reponse des murs de 
refends soumis aux basculements induits par la force sismique. Ces procedures incluent 
les effets de la flexibilite de la fondation sur la structure, en tenant compte de la rigidite 
de la fondation dans le modele de structure (Kutter et al., 2002). L'amortissement de la 
fondation provient des mouvements relatifs de la semelle par rapport au mouvement du 
sol porteur. II est associe avec l'energie de radiation dissipee loin de la fondation et 
l'energie hysteretique dans le materiau sol. II faut noter que d'autres facteurs affectent 
l'amortissement de la fondation, telles que la taille de la semelle et sa profondeur dans le 
sol. Dans FEMA 356, l'amortissement effectif du systeme est determine sur la base de 
ramortissement radiant en considerant que les effets de l'amortissent hysteretique sont 
negliges. Gazetas (1991) avait developpe des formules pour determiner les constantes de 
rigidites et d'amortissements pour des semelles de fondations supportees sur un demi-
espace elastique. Ces formules ont ete largement utilisees en pratique et on pourrait les 
utiliser dans notre etude pour determiner les constantes de ramortissement et de rigidite 
du sol. 
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2.2 Etudes anterieures sur le soulevement de fondations superficielles 
Plusieurs publications dans la litterature decrivent le phenomene de soulevement de 
fondations superficielles soumises au seisme et posees sur des sols elastiques ou 
inelastiques. Le phenomene de soulevement est un comportement fortement non lineaire 
qui doit etre pris en compte adequatement dans les equations et methodes d'integration 
dans le temps qui sont utilisees pour decrire le probleme. 
Housner (1963) a ete le premier a etudier le comportement des structures soumises au 
soulevement a leur base. II a etudie le comportement sismique d'un bloc rigide basculant 
sur un sol rigide. Ses travaux etaient motives par le fait que des chateaux d'eau avaient 
resiste aux fortes oscillations produites par le seisme chilien de mai 1960, alors que 
d'autres structures en beton arme avaient ete severement endommagees. En representant 
l'acceleration du sol par une impulsion de forme rectangulaire, il a derive des equations 
pour l'amplitude d'acceleration requise pour renverser le bloc. Cependant, cette 
approche n'etait valide que pour une seule impulsion. Des accelerations plus faibles que 
celles obtenues de ces equations peuvent faire soulever le bloc, mais sans pour autant le 
renverser. II est cependant possible de renverser la structure avec ces faibles 
accelerations si elles sont appliquees sous la forme de plusieurs impulsions successives, 
ce qui peut etre le cas d'une acceleration du sol durant un seisme. 
Meek (1975) a etudie les effets de soulevement de la fondation de structures flexibles 
soumises aux sollicitations dynamiques. En modelisant la structure par un systeme a un 
degre de liberie, il a identifie analytiquement deux effets de soulevement sur la reponse 
sismique des structures fondees sur des sols rigides. Premierement, le soulevement 
conduit a une reduction de la deflexion maximum de la structure. Deuxiemement, le 
contact avec le sol, a la fin d'un episode de soulevement, genere des forces impulsives 
intenses de forte intensite qui sont transmises vers la structure. Ulterieurement, Meek 
(1978) a etudie la reponse dynamique d'un noyau central d'un batiment multi etage. En 
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negligeant la flexibilite du sol en supposant qu'un sol granulaire pouvait etre represents 
comme un materiau infiniment rigide dans le domaine elastique, il a montre que le 
soulevement reduit significativement l'effort de cisaillement et le moment a la base de la 
structure. 
Yim & Chopra (1983) ont analyse la reponse sismique des blocs rigides. Les resultats 
ont montre que le comportement etait tres sensible au moindre changement de taille du 
bloc et des caracteristiques du mouvement sismique. lis ont conclu que la stabilite d'un 
bloc soumis a un mouvement sismique particulier n'augmente pas necessairement d'une 
fa9on monotone avec 1'augmentation de la taille du bloc. De meme, le renversement 
d'un bloc par un mouvement de sol d'une intensite donnee n'implique pas que le bloc va 
necessairement se renverser sous Faction d'un mouvement de sol d'intensite superieure. 
La reponse a ete calculee par integration numerique des equations dynamiques en 
utilisant le schema d'integration de Runge-Kutta d'ordre 4 avec un pas de temps de 
1/400 s. Les resultats on ete compares avec ceux obtenus d'essais experimentaux sur 
table vibrante en utilisant des signaux sismiques. 
Psycharis & Jenning (1983) ont examine la reponse dynamique des blocs rigides 
supportes par des fondations flexibles susceptibles au soulevement. lis ont considere 
deux types de fondation: la fondation elastique continue avec un amortissement 
visqueux, modele qui est aussi connu sous le nom de modele de Winkler, et la fondation 
a deux ressorts-amortisseurs places symetriquement sous la base. lis ont demontre que 
pendant le soulevement de la fondation, le systeme se comporte non lineairement, bien 
que la reponse soit composee de sequences de reponses lineaires. On a aussi remarque 
que la periode de basculement de la structure s'allonge, apres le soulevement, lorsque 
l'intensite du basculement augmente. Pour les grandes amplitudes du mouvement, cette 
augmentation est essentiellement proportionnelle a l'amplitude de l'excitation. lis ont 
montre aussi que la reponse du systeme en deplacement pourrait augmenter ou diminuer 
a cause de soulevement, dependamment de l'excitation et des parametres du systeme. 
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Pour le calcul de la reponse, les equations de mouvements apres soulevement ont ete 
integrees numeriquement en utilisant le schema de Runge-Kutta avec un pas de temps 
egal a 0.001s. Par la suite, Psycharis (1983) a etudie l'effet du soulevement sur la 
reponse sismique des structures flexibles supportees sur des fondations elastiques en 
utilisant le memes modeles de fondation pour representer la flexibilite du sol et la 
dissipation d'energie. II a etudie une structure a un degre de liberte et une structure 
multi-etagee. II a demontre que le soulevement augmente toujours la rotation de la 
semelle de fondation, mais les effets de la flexibilite du sol sur la deflexion maximum ne 
sont pas significatifs, a l'exception des sols tres mous. Dans ce dernier cas, le 
soulevement pouvait amener a une plus petite ou plus grande deflexion laterale de la 
structure, dependamment de rapport de la periode fondamentale de la structure a celle de 
l'excitation. Plus tard (Psycharis, 1991), il a observe, au moyen d'une etude 
parametrique portant sur une structure flexible supportee par une fondation rigide et 
sollicitee par une excitation harmonique, que la deflexion maximum est tres affectee par 
le rapport de la periode de la structure a celle de l'excitation. Dans le cas ou le 
soulevement est permis, ce rapport est le parametre principal qui determine si le 
soulevement conduit a une deflexion au sommet plus elevee ou plus faible, comparee a 
celle obtenue avec une base fixe. Pour des rapports proches de l'unite, le soulevement 
est benefique pour la structure car la deflexion maximum est reduite. Pour des valeurs 
eloignees de l'unite, le soulevement conduit a une deflexion plus grande. II a aussi 
montre que Pintensite du seisme et l'elancement et 1'amortissement de la structure ont 
des effets moins significatifs. 
Yim & Chopra (1984) ont etudie les effets du soulevement de la fondation sur le 
cisaillement a la base des structures flexibles en se basant sur l'analyse de la reponse 
spectrale. La premiere etude a ete realisee sur une structure modelisee par un systeme a 
un degre de liberte et fixee a une semelle rigide supportee a chaque extremite sur un 
ressort-amortisseur. lis ont montre que le cisaillement a la base des structures a periode 
relativement longue reste en dessous de la valeur critique au-dela de laquelle le 
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soulevement aurait eu lieu. Par contre, pour les structures a courte periode de vibration, 
l'effort de cisaillement depasse la valeur critique quand la semelle est empechee de se 
soulever. Pour ces demieres structures, le fait de permettre le soulevement a comme 
effet de reduire l'effort de cisaillement. Cependant, il a ete aussi montre que la semelle 
de fondation d'une structure elancee avait davantage tendance a se soulever et que le 
soulevement donnait lieu a une reduction plus importante de l'effort de cisaillement a la 
base. Dans une la deuxieme etude, la meme structure flexible a ete etudiee, mais en 
modelisant le sol de fondation de maniere plus realiste en incorporant la fondation 
Winkler avec des elements ressorts-amortisseurs distribues le long de la semelle. lis ont 
observes les memes effets sur l'effort de cisaillement que ceux notes dans le cas d'une 
fondation modelisee avec seulement deux ressorts. Pour les deux etudes, les valeurs de 
l'amortissement critique de 5% et de 40% ont ete respectivement introduites dans les 
equations pour la superstructure et la fondation. Les equations des systemes ont ete 
integrees numeriquement en utilisant le schema implicite de Newmark avec une 
variation lineaire de 1'acceleration dans chaque pas de temps. Le pas de temps utilise 
devait etre suffisamment court pour assurer la convergence. 
Chopra et Yim (1985) ont presente une procedure simplifiee pour l'analyse des effets de 
soulevement des structures flexibles qui repondent essentiellement comme des systemes 
a un degre de liberie. Ces structures sont fixees a des semelles rigides supportees par des 
fondations rigides ou elastiques. Chacun des ressorts de fondation etait considere 
elastique et lineaire. Dans cette analyse, les valeurs maximums de l'effort de 
cisaillement a la base et la deformation sont calculees directement du spectre de reponse. 
lis ont par la suite etendu leur etude simplifiee (Yim et Chopra, 1985) pour le cas de 
structures multi-etagees supportees par un systeme de fondation a deux ressorts-
amortisseurs. lis ont demontre qu'une approximation raisonnable du cisaillement a la 
base maximum d'une structure multi-etagee pourrait etre obtenue en considerant que le 
soulevement de la fondation influe la reponse avec seulement la contribution du mode 
fondamental de vibration. La contribution des modes superieurs pourrait etre calculee 
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par une procedure standard, sans effet significatif du soulevement de la fondation. lis ont 
aussi montre que la reponse totale pourrait etre estimee avec precision par la 
combinaison des maximums modaux en accord avec la formule de la racine carree de la 
somme des carres (SRSS). Les resultats ont ete obtenus numeriquement par integration 
des systemes d'equations en utilisant la methode implicite de Newmark. La procedure 
simplifiee qu'ils ont proposee pourrait etre utilisee en pratique pour analyser le 
soulevement des structures supportees sur des fondations viscoelastiques. Cependant, 
comme les parametres de la fondation sont difficiles a evaluer en pratique, du fait qu'ils 
dependent des details de la conception et de la deformabilite de la semelle, la reponse 
devrait etre calculee pour une plage de parametres de la fondation pour etablir les 
valeurs de conception. 
Xu et Spyrakos (1996) ont developpe une procedure analytique pour l'etude de la 
reponse sismique des structures elancees avec soulevement permis a leur base. La 
structure etudiee etait modelisee par une colonne homogene et isotrope, avec une masse 
concentree en tete. La superstructure etait supportee par une semelle rigide circulaire et 
le sol de fondation etait represente par deux ressorts et deux amortisseurs. Les 
coefficients de rigidite et d'amortissement etaient considered constants et independants 
de la frequence. 
Le systeme d'equations a ete resolu par integration numerique en utilisant la methode de 
Newmark implicite en supposant 1'acceleration moyenne sur chaque pas de temps de 
0.0005 s. L'etude a montre que le soulevement peut avoir un effet significatif sur la 
reponse sismique des structures. Cet effet pourrait conduire a la reduction de la 
deflexion et des moments de flexion, comme cela a ete observe dans les autres etudes, 
mais aussi a une augmentation de l'effort de cisaillement et de la rotation de la semelle. 
Ces observations suggerent que le soulevement pourrait ne pas etre benefique pour le 
cisaillement. II a ete prouve aussi que la rigidite du sol et le rapport d'elancement de la 
structure peuvent jouer un role important dans la reponse sismique. 
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En ce qui concerne les fondations flexibles sans soulevement, Nadjai et Johnson (1996) 
ont realise une analyse elastique lineaire de murs de refend avec une base flexible. lis 
ont examine l'importance de la flexibilite de la base pour des conditions des sols 
realistes. Une analyse a ete presentee pour des murs de refends tridimensionnels, soumis 
a differents types de chargement lateral. Les rigidites verticale et rotationnelle de la 
fondation ont ete prises en compte dans les analyses. lis ont montre par differents 
exemples que la flexibilite de la fondation pourrait avoir un effet important sur le 
comportement elastique des murs et pourrait affecter principalement les contraintes dans 
la portion inferieure des murs. En general, la flexibilite de la fondation a un effet 
negligeable sur les contraintes dans la portion superieure de la structure. 
Badie et Salmon (1997) ont developpe une methode d'analyse par elements finis du 
comportement des murs de refend supportes sur des fondations elastiques, sans 
soulevement. Les murs ont ete modelises en contraintes planes et le sol comme un 
espace elastique semi-infini. Pour representer la flexibilite du sol, le modele de Winkler 
a ete adopte en tenant compte de la rigidite au cisaillement entre la fondation et le sol. 
Cependant aucun amortissement du sol n'a ete introduit dans le modele. Les analyses 
ont montre que la deformation des murs de refend peut etre sous-estimee lorsque Ton 
considere la fondation rigide dans les analyses. On a aussi prouve que Ton surestime les 
contraintes normales dans les murs en ignorant l'interaction sol structure : avec une 
fondation flexible, les contraintes sont reduites dans les murs comparees a celles 
obtenues avec une fondation rigide. 
Filiatrault et al. (1992) ont examine le comportement sismique d'un mur en beton arme 
de type noyau central des batiments, supporte sur une semelle dont le soulevement etait 
permis. La reponse du mur a ete calculee en utilisant l'analyse dynamique non lineaire 
en integrant le comportement inelastique de noyau. La procedure de conception a ete 
basee sur Papplication des forces statiques du CNB 1990 et l'analyse dynamique a ete 
effectuee en utilisant le microprogramme Drain-2D (Prakash et al., 1993). Trois 
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modeles ont ete etudies. Le premier modele comprenait un noyau inelastique supporte 
sur une fondation rigide. Le deuxieme modele etait un noyau fonde sur un sol flexible 
pouvant se plastifier en compression, avec une semelle capable de soulever. Le 
comportement non lineaire de la fondation etait represents par des elements de treillis 
incorpores dans le logiciel Drain2D. Ces elements offrent un comportement plastique en 
tension avec un flambage elastique en compression. Dans le modele, les elements de 
treillis sont disposes au-dessus de la semelle, de telle sorte que la resistance inelastique 
du sol peut etre representee par la plastification en tension de ces elements, tandis que le 
soulevement peut etre reproduit par leur flambage. Les proprietes de ces tirants ont ete 
etablies sur la base de la rigidite d'une fondation circulaire equivalente. On a applique 
un amortissement visqueux egal a 3% de l'amortissement critique dans les deux 
premiers modes de 1'ensemble sol-structure. 
Le mur de refend reposait sur un stationnement souterrain dont la dimension en plan 
correspondait a l'empreinte au sol de tout le batiment. lis ont observe une importante 
reduction de la tendance au soulevement de la semelle lorsque Ton considerait que le 
mur de refend et la structure du stationnement agissaient de maniere monolithique. En 
negligeant la structure du stationnement dans l'analyse, plus de la moitie de la semelle 
s'est soulevee dans chaque direction. Dans les deux cas, les contraintes dans le sol sont 
demeurees inferieures a la capacite portante du sol. On a constate que le stationnement et 
les fondations soumises au soulevement ont provoque une augmentation des forces de 
cisaillement aux etages inferieurs. Les chercheurs ont aussi observe que le 
comportement de la structure n'etait pas en accord avec la philosophie du CNB 1990. La 
reduction des efforts de cisaillement n'etait pas proportionnelle a la reduction des 
moments de flexion decoulant de 1'utilisation du facteur R dans le calcul des charges 
sismiques et de la plastification du noyau en flexion. Ce constat a suggere que des 
facteurs differents de modification de forces (facteurs R) seraient probablement 
necessaires pour la flexion et le cisaillement. 
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2.3 Evolution des specifications sismiques au Canada dans le CNB 
Plusieurs changements ont ete apportes aux clauses sur la conception sismique dans la 
version 2005 du Code National Canadien du Batiment (NRCC 2005). Parmi ceux-ci, 
plusieurs ont affecte la determination des forces sismiques de conception par la methode 
statique equivalente. Les prescriptions du CNB 1995 etaient basees sur l'approche 
statique equivalente. On recommandait d'utiliser Paralyse dynamique dans le cas des 
structures irregulieres, ceci afin d'obtenir une meilleure distribution de la charge 
sismique dans la structure. Lorsque Ton utilisait analyse dynamique, il fallait augmenter 
tous les resultats de cette analyse par le rapport des cisaillements a la base obtenus des 
analyses statique et dynamique. On considerait en effet que les procedures d'analyse 
dynamique du CNB 1995 etaient non securitaires pour fixer l'amplitude des charges 
sismiques (Saatcioglu & Humar, 2003). Dans l'edition 2005 du CNB, on specifie 
l'analyse dynamique comme la methode d'analyse preferee pour determiner les forces 
de conception. Toutefois, dans cette nouvelle edition, on permet toujours l'utilisation de 
la procedure de la charge statique equivalente pour les structures suivantes : (i) 
structures localisees dans les zones a faible sismicite ou Ie .Fa .Sa (0.2) est inferieur a 
0.35, Ie etant le facteur d'importance, Fa le facteur de fondation relie a 1'acceleration, 
et So(0.2) l'acceleration du spectre du risque uniforme correspondant a une periode de 
0.2 s ; (ii) structures regulieres localisees dans n'importe quelle zone sismique lorsque 
leur hauteur est inferieure a 60 m et la periode laterale fondamentale est inferieure a 2.0 
s ; (iii) structures irregulieres localisees dans toute zone sismique et dont la hauteur est 
inferieure a 20 m avec une periode fondamentale laterale inferieure a 0.5 s. 
En accord avec le CNB 1995, le cisaillement a la base est distribue le long de la hauteur 
de la structure principalement selon le premier mode de la structure. Dans la version 
actuelle du code (CNB 2005), la distribution de l'effort de cisaillement sur la hauteur 
d'un batiment uniforme avec la meme hauteur d'etages et memes masses, est 
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triangulaire. Cette variation lineaire est une bonne approximation de la reponse dans le 
premier mode (Humar & Mahgoub, 2003). Pour ces batiments, le cisaillement a la base 
est obtenu du spectre du risque sismique (UHS) specific pour le site et dont la 
probabilite d'etre depasse en 50 ans est de 2% : soit une periode de retour de 2500 
annees. A partir de ce spectre, on peut obtenir 1'acceleration spectrale, Sa (T), 
correspondant a la periode fondamentale de batiment, Ta. Cette acceleration spectrale 
doit etre multiplied par le poids sismique du batiment et ajustee pour les effets de modes 
superieurs pour determiner le cisaillement a la base. Le resultat correspond aux effets 
sismiques prevus si la structure demeurait elastique. La prise en compte de la ductilite et 
du comportement inelastique est discutee plus bas. 
La maniere selon laquelle le cisaillement a la base est distribue sur la hauteur de la 
structure affecte le moment de renversement produit aux differents etages. Pour un 
cisaillement a la base donne, les moments de renversements les plus eleves sont produits 
quand le cisaillement a la base est distribue selon le premier mode de vibration. Puisque 
la distribution de cisaillement dans le CNB 2005 est basee surtout sur le premier mode, 
les moments de renversement calcules surestiment les vrais moments, et ils doivent etre 
alors ajustes convenablement. Le CNB 1995 specifiait un facteur de reduction, J, a 
appliquer aux moments calcules pour obtenir une valeur plus realiste. Dans le CNB 
2005, ce facteur J decroit avec l'augmentation de la periode et son taux de diminution 
est plus eleve pour la region de Test Canadien que pour la region de l'ouest (Humar & 
Mahgoub, 2003). 
Le code reconnait qu'il faudrait tenir compte des effets des modes superieurs, qui 
tendent a augmenter le cisaillement, V, dans certaines structures de merae que 1'effort 
tranchant qui s'exerce aux etages superieurs de toutes les structures. Les effets des 
modes superieurs deviennent plus significatifs quand la periode fondamentale, Ta, 
augmente et deux corrections sont apportees qui sont fonction de la periode. Un facteur 
Mv est applique au cisaillement a la base pour tenir compte de l'amplification par les 
21 
modes superieurs de l'effort V obtenu avec la valeur de Sa correspondant a la periode 
fondamentale. Ce facteur depend aussi de la region ou se situe la structure au Canada et 
du type de structure. La deuxieme correction consiste a appliquer une portion du 
cisaillement a la base, Ft, au sommet de la structure. Cette force F, = 0.07T-V, mais il 
n'est pas necessaire qu'elle depasse 0.25V et peut etre negligee si la periode 
fondamentale est inferieure a 0.7 s. Dans notre etude, nous ne tiendrons pas compte des 
effets des modes superieurs car il a ete demontre dans la litterature qu'ils n'ont pas 
d'effet significatif sur les soulevements. 
La nouvelle version du CNB 2005 introduit un facteur de reduction des forces associe a 
la ductilite, Rd. Ce facteur reflete la capacite de la structure a dissiper de l'energie par 
un comportement inelastique sous les sollicitations sismiques. Ce facteur Rd correspond 
essentiellement au facteur R utilise dans la version precedente du CNB. Dans la nouvelle 
version du CNB, ce facteur varie de 1.0 a 5.0, pour le systeme le plus fragile au systeme 
le plus ductile. Le facteur Rd prend la valeur de 3.5 pour les murs de refends en beton 
arme qui sont ductiles et la valeur de 2.0 pour les murs de refend moderement ductiles. 
D'autres codes de conception prescrivent des valeurs plus elevees pour le facteur de 
reduction. Par exemple, dans les directives de FEMA-356, on preconise des valeurs de R 
qui peuvent atteindre jusqu'a 8.0 pour les systemes les plus ductiles. 
II a ete montre que les structures, surtout les plus ductiles, pourraient avoir une reserve 
de sur-resistance considerable qui n'etait pas consideree de facon explicite dans le CNB 
1995 (Mitchell et al., 2003). Les prescriptions du code CNB 2005 incluent maintenant 
un facteur de modification de force, R0, qui tient compte de cette sur-resistance. Ce 
facteur prend une valeur de 1.6 et 1.4, respectivement, pour les murs en beton arme 
ductiles et moderement ductiles. Pour tenir compte de la sur-resistance dans la 
conception, on inclut aussi le facteur R0 au denominateur de l'equation pour le calcul de 
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la charge sismique, V. Ainsi un changement significatif a eu lieu dans la version 2005 du 
CNB pour la determination du cisaillement a la base. II est donne par la relation : 
rJ(TJMJ,W ( 2 ] ) 
Ro-Rd 
Dans cette equation, S(Ta) est la valeur de l'acceleration du spectre de conception 
correspondant a la valeur de la periode fondamentale de vibration de batiment Ta; 
Mvest le facteur qui tient compte de l'amplification des efforts de cisaillement liee aux 
effets des modes superieurs ; Ie est le facteur de l'importance de la structure; et West le 
poids de la structure au moment du seisme (poids sismique). Le cisaillement elastique a 
la base, Ve, produit dans une structure a un degre de liberte et dont la periode est egale a 
Ta, peut etre obtenu a partir du spectre de risque uniforme (UHS) correspondant au site 
par utilisation de l'equation Ve = S(Ta)-W. Dans le CNB 2005, V doit aussi etre 
superieur a S(2.0).Mv.IeW / RQ.Rd et, lorsque Rdest superieur ou egale a 1.5, il n'est 
pas necessaire que Kdepasse2/3.5(0.2)Je.ff /R0.Rd. Et deja mentionne avant, selon le 
CNB 2005, les semelles de fondations pour les murs de refend ne necessitent plus d'etre 
dimensionnees avec un facteur R0.Rd<2. 
La force sismique de conception pour un systeme elastique a un degre de liberte (SDOF) 
ayant une periode specifiee et amortissement, peut etre determinee a partir d'un spectre 
d'acceleration. Le spectre a utiliser pour la conception depend de l'alea sismique au site. 
II depend aussi des effets du sol sur lequel repose la structure. Les effets du sol de 
fondation sont pris en compte par deux differents facteurs d'amplification, un facteur 
relie a 1'acceleration^ et un facteur relie a la vitesseFv (Finn et Wightman, 2003). En 
utilisant ces facteurs d'amplification, le spectre de conception, S(T), peut etre deduit du 
spectre du risque uniforme Sa(T) pour la condition du site comme suit: 
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S(T)=FaSa(0.2) T<0.2.s 
S(T) =FJSa(0.5) ou FaSa(0.2) (le plus petit) T = 0.5.5 
S(T)=FvSa(2.0) T = 2.0.s 
S(T) = FrSa(2.0)/2 T>4.0.s 
S(T)=FrSa(l) T = l.0.s 
(2.2) 
Les valeurs des coefficients Fa et Fv dependent du type de sol (sol de classe A, B, C, D 
ou E) et des valeurs de Sa(0.2) et Sa (1.0) au site. La Figure 2.1 presente des spectres 
pour des sols de classes C (roc mou ou sol tres ferme) et D (sol ferme) pour Montreal et 
Vancouver. Dans cette etude, on etudiera des structures fondees sur un sol de classe C et 
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Figure 2.1 Accelerations spectrales pour les sites de classes C et D 
des regions de Montreal et Vancouver 
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CHAPITRE 3 Comportement dynamique des murs en 
bloc rigides 
3.1 Introduction 
Dans ce chapitre, on etudiera le cas simple du basculement et du soulevement des 
blocs rigides. Housner (1963) a ete le premier qui a determine les caracteristiques de la 
reponse sismique des blocs rigides rectangulaires. Dans plusieurs recherches, on a aussi 
essaye d'estimer l'intensite des seismes historiques d'apres les effets observes sur les 
monuments, a savoir s'ils s'etaient ou non renverses. De plus, le renversement et le 
basculement de plusieurs blocs rigides ont motive d'autres chercheurs a etudier la 
reponse sismique des blocs rigides. 
La section 3.2 presente l'analyse d'un bloc rigide supporte par une fondation rigide. 
Dans la section 3.3, on etudie le comportement des blocs rigides sur des fondations 
flexibles modelisees par deux ressorts elastiques. Les ressorts ne peuvent resister aux 
forces de tension, et la separation de l'un des ressorts par rapport au sol est possible sous 
une forte excitation. Le soulevement a lieu quand le deplacement vers le haut d'une 
partie de la base devient superieur au tassement statique du a la gravite. Les coefficients 
de rigidite et l'amortissement sont consideres constants et independant de la frequence. 
Cette simple modelisation qui est basee sur une configuration bidimensionnelle, illustre 
le comportement dynamique de plusieurs structures supportees elastiquement. Le 
systeme considere dans la section 3.3 possede deux degres de liberte : un deplacement 
vertical note, y, du centre de la base du bloc et une rotation dans le plan, 6, qui 
correspond a Tangle que fait le bloc par rapport a la verticale. Les mouvements du sol 
sont consideres appliques dans la direction horizontale, et un amortissement visqueux 
sera choisi comme mecanisme de dissipation d'energie dans la fondation. Dans notre 
etude, des ressorts dont le comportement est elastique sont utilises pour modeliser le 
comportement du sol considere comme un milieu elastique. Le mecanise de l'impact 
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permet la dissipation d'energie qui aurait lieu quand le bloc retablit le contact avec la 
fondation. 
3.2 Bloc rigide avec fondation rigide 
3.2.1 Description du systeme considere et equations du mouvement 
En considerant le bloc rigide de la Figure 3.1 de masse m, de moment d'inertie I0 par 
rapport a O ou O' et de distance diagonale R. L'angle de bloc a est donne par 
a = arctan(Z) / h). Dependamment de la valeur de l'acceleration et du coefficient de 
frottement, / / , le bloc pourrait se deplacer solidairement avec le sol ou entrer en 
mouvement de basculement ou de glissement. Une condition necessaire pour que le bloc 
entre en mouvement de basculement est que ju >- bi h (Makris & Roussos, 2000). 
Dans cette analyse, il est considere que le coefficient de fortement entre le bloc et sa 
base est suffisamment eleve pour prevenir le glissement a tout moment. Sous 
l'acceleration horizontale de sol, iig, le bloc subit une rotation positive par rapport a 
rextremite O (Figure 3.1). 
».(') 
Figure 3.1. Soulevement libre d'un bloc rigide 
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Soit 6 Tangle de la rotation du bloc, Les equations de mouvement pour un bloc 
supporte librement sont les suivantes (Makris & Zang, 1999): 
1\9 + mgRs'm(-a - 9) = -mii gR.cos(-a - 9) 9<0 
I09 + mgRsin(«r-6) = -mii R.cos(a-6) 9>0 
(3.1) 
(3.2) 
Les equations (3.1) et (3.2) sont valables pour des valeurs arbitraires de Fangle a. Cet 
angle decrit l'elancement du bloc, un bloc elance etant caracterise par un angle a eleve. 
Pour les blocs rectangulaires70 = (4/3)m.R
2, et les equations (3.1) et (3.2) peuvent etre 
exprimees sous la forme suivante : 








Figure 3.2. Relation moment-rotation du bloc rigide (Makris & Roussos 2000) 
La Figure 3.2 montre la relation moment-rotation durant le mouvement de basculement 
de bloc rigide. Le systeme a une rigidite infinie jusqu'a ce que le moment applique 
atteigne l'amplitude M= mgRsina. Quand le bloc commence a se soulever d'un cote, 
27 
sa rigidite diminue d'une facon monotone jusqu'a la valeur zero ou Tangle de 
rotation 0 = a. Durant les cycles de basculement, l'energie se dissipe seulement pendant 
l'impact quand Tangle de rotation est inverse. 
Housner (1963) a decrit la dissipation d'energie en utilisant un coefficient apparent, r, 
connu par le coefficient de restitution et qui relie les vitesses angulaires du bloc avant et 
apres l'impact avec la fondation. Parmi les hypotheses principales de ce modele : 
l'impact se produit instantanement, c'est-a-dire aucun travail ne se produit lors de petits 
deplacements qui pourraient se produire lors de l'impact. Aucun changement de volume 
ne se produit durant l'impact; ainsi le concept de conservation de la quantite de 
mouvement ou de l'energie avant et apres l'impact pourrait etre utilise pour calculer la 
reduction dans l'energie cinetique du bloc apres chaque impact. Le rapport de cette 
l'energie avant et apres l'impact est donne par la relation (Makris & Roussos 2000): 
In®-, a2 
2 ' 0 - 2 £ r=l— = # ^ 
2 ° ' 
#, et d2 sont les vitesses angulaires immediatement avant et apres l'impact 
respectivement. La conservation du moment par rapport a O' avant et apres l'impact 
avec la fondation donne : 
7O0, - md, 2bRsin(or) = I0d2 (3.5) 
En substituant Tequation (3.5) dans Tequation (3.4), r peut etre exprime par : 
r — 1 (l-cos2or) (3-6) 
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Immediatement avant et apres Fimpact, Fangle de rotation 6 est nul et Fenergie 
potentielle stockee dans le systeme est done nulle aussi. A ces deux instants, Fenergie 
totale dans le systeme n'est done qu'une energie cinetique. Ainsi Fenergie dissipee due a 
Fimpact est egale a (1-r) fois Fenergie juste avant impact. En substituant 
I0 = (4/3)mJ?
2 dans Fequation (3.6), le coefficient de restitution d'energie devient: 
r = 
V 
1 — sin" a (3.7) 
La valeur du coefficient de restitution donne par Fequation (3.7) est la valeur maximale 
de r pour lequel un bloc d'elancemento:, subit un mouvement de bercement. Par 
consequent, pour observer le mouvement de bercement du bloc, Fimpact devrait etre 
inelastique, e'est-a-dire le coefficient r doit etre strictement inferieur a 1.0. Les equations 
(3.6) et (3.7) montrent que r peut varier de 1.0, pour Fimpact parfaitement elastique pour 
les blocs elances (angle de bloc a nul), a zero pour les blocs tres larges. Moins le bloc 
est elance (avec un angle de bloc a grand), plus Fimpact sera plastique. Pour une valeur 
de a = arcsin -J213 = 54.73°, Fimpact est parfaitement plastique. Durant le mouvement 
de basculement, si une energie supplemental est dissipee due au mecanisme 
d'interface, la valeur du vrai coefficient de restitution, r, serait inferieure a celle donnee 
par la formule (3.7) (Makris & Zhang, 1999). 
3.2.2 Vibration libre de mnr represent* par un bloc rigide 
Dans le cas de vibration libre, on considere que le bloc est soumis a une vitesse 
initiale 0 = 6>o avec une rotation initiale 6 - 60 au temps t = 0. 
Markis & Zhang (2001) ont montre que le regime de vibration libre qui ne provoque pas 
le renversement d'un bloc soumis a des conditions initiales 60 <a et 60 = 0 est plus 
simple que le regime de vibration forcee, et les equations de mouvement de basculement 
pour les blocs elances avec a < 20, peuvent etre representees par : 
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0(t)-p20(t) = p2a 0<Q (3.8) 
0(t)-p20(t) = -p2a 0>O (3.9) 
ou p = ^J3g IAR est un parametre de frequence, en rad/s, et sgn() est une fonction signe 
(egale a ±1). Plus le bloc est large (R grand), plus p est petit. 
La solution des deux equations (3.8) et (3.9) peut etre donnee sous la forme suivante : 
0 = At sinh(/>0 + A2 cosh(pt)-a 0 < 0 (3.10) 
0 = A3 sinh(pt) + A4 cosh(pt) + a 0 > 0 (3.11) 
Al,A2,A3 et AA sont les constantes d'integration qui peuvent etre determinees a l'instant 
de soulevement et de contact avec la fondation. La solution donnee par les equations 
(3.10) et (3.11) montre que la reponse en vibration du bloc en basculement est decrite 
par des fonctions hyperboliques. 
Avec <?0 =0 1'equation (3.11) decrit la rotation du bloc par rapport a O avec un 
deplacement initial 0O. En tenant compte des conditions initiales, sa solution est: 
0(t) = a-(a-0o)cosh(p.t) + -^smh(p.t) (3.12) 
P 
Le bloc apres impact subit une rotation par rapport a O' et s'il n'y a pas de perte 
d'energie au moment de l'impact, le bloc subira une rotation d'un angle 0 = -0o. Le 
temps necessaire T pour completer un cycle est une periode de vibration libre. C'est le 





f 1 A 
(3.13) 
Formulation numerique et procedure de resolution 
La reponse du bloc est calculee numeriquement par une formulation developpee pour 
tenir compte de la nature non lineaire du probleme. 
Le vecteur d'etat du systeme d'equations est represente par : 
- H (3.14) 
En utilisant l'equation (3.3), le vecteur derive dey(t) est represente par : 
f{t) = y(t) = Q
)\ = 
d{t) 
-p2{ sin(ccsgn[(9(0]-(9(0)+—cos(asgn[0(t)]-0(t)) } 
g 
(3.15) 





Pour pouvoir utiliser l'algorithme de Runge-Kutta, on transforme le systeme (3.15) en 
un systeme du premier ordre. D'apres (3.14) on a y2 = 6{t) ety2 = d(t). 




2{ sin(«sgn[j,]-jl) + -—cos(orsgn[>'1]-j1) } 
g 
(3.17) 
Du meme le systeme (3.17) se reduit a 
J, = <?(/) 
y2= P 
r i MO (3.18) 
Les systemes d'equations differentielles (3.17), ou le systeme reduit (3.18), sont 
integres en utilisant les fonctions Ode23 qui sont comprises dans le logiciel Matlab. 
Puisqu'on doit imposer un coefficient de restitution d'energie, choisi selon les 
dimensions du bloc, a chaque instant ou se produit un impact, on doit connaitre 
precisement le moment ou survient chacun des impacts. II vaut done mieux integrer le 
systeme en utilisant un pas de temps variable qui sera choisi automatiquement en 
fonction de la rapidite du systeme et de la localisation de l'instant des discontinuites. 
Pour ce faire, on adopte les methodes de Runge-Kutta-Fehlberg qui comparent les 
resultats obtenus par integration pour differents ordres et estiment l'erreur de 
convergence. Ces methodes utilisent des pas de temps variables pour mieux controler les 
erreurs. Ode23 est un "Solver" des equations differentielles ordinaires qui est base sur 
la formule explicite de Runge-Kutta d'ordres 2 et 3. Ce schema est explicite et requiert 
seulement la solution a la fin du pas de temps immediatement precedant. 
Pour localiser les discontinuites correspondant a l'instant precis d'un impact avec le sol 
dans la procedure d'integration, les fonctions d'evenements (contact ou soulevement) 
sont evaluees sous forme de scalaires dans une seule fonction et les valeurs sont 
retournees comme un vecteur. Le nom de cette fonction est passe dans le calcul comme 
valeur de 1'option dans la fonction des evenements. La fonction doit aussi retourner 
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l'information sur la nature des evenements (contact ou soulevement). II y a deux 
situations selon que Ton veut terminer 1'integration ou non apres chaque evenement, en 
utilisant un vecteur nomme "isterminal". Si on veut terminer l'integration quand 
F evenement apparait, on met le vecteur "isterminal = 1 " . Sinon, on le pose a 0 pour 
continuer l'integration. II est important de preciser dans quelle direction Fevenement 
apparait. Cette information pourrait etre stockee dans le vecteur "direction" en mettant 
"direction = 1" si Fevenement apparait dans la direction positive ou -1 dans la direction 
negative, et 0 dans les deux directions. 
^ 0.5 
Vibration libre de mur de 5 etages comme bloc rigide; 
a = 23.07 degres; e0 = 15 degres; r = 1 
Figure 3.3 Reponse en vibration libre de bloc avec impact parfaitement elastique 
La Figure 3.3 montre la reponse en vibration libre d'un mur de hauteur 15 m, et de 
largeur 6.52 m (or = 23.5°) modelise par un bloc rigide. Le coefficient de restitution 
d'energie est considere egal a 1.0, c'est-a-dire la vitesse apres et avant impact avec le sol 
reste la meme. Ainsi, 1'amplitude de la rotation et la periode de vibration demeurent 
constantes tout au long du basculement. Avec un pas de temps de calcul variable et avec 
une tolerance delO-5, la figure montre bien que la vitesse de rotation est de forme 
hyperbolique, telle que decrite par la derivee des equations (3.10) et (3.11). La periode 
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de vibration du bloc ne depend pas dans ce cas de la modelisation de 1'impact, elle est 
egale a 7.06 s pendant tout l'episode de basculement. En general, un mecanisme de 
dissipation d'energie se produit pour les blocs larges {a grand). La vitesse de rotation 
du bloc juste apres l'impact est egale a vr fois la vitesse juste avant l'impact. 
Vibration libre de mur de 5 etages comme bloc rigide; 
a = 23.07 degres; e„ = 15 degres; r = 0.95 
15 
Temps(s) 
Figure 3.4 Reponse en vibration libre de bloc avec impact inelastique, r = 0.95 
Sur la Figure 3.4 ci-dessous, on presente la reponse d'un mur de 5 etages modelise par 
un bloc rigide elastique. L'impact avec le sol est considere inelastique avec un 
coefficient de restitution r = 0.95. De meme que pour l'impact elastique on voit bien 
que la forme de vitesse de rotation est toujours une fonction hyperbolique. 
La reponse d'un mur de 30 m de hauteur et de 8.72 m de large, soumis a une rotation 
initiale de 20 degres est presentee sur la Figure 3.5. L'impact est inelastique avec un 
coefficient de restitution egal a 0.95. On voit sur la figure que l'energie dissipee a 
chaque impact reduit la periode de bloc et 1'amplitude de rotation. Apres que n impacts 
se sont produits, la rotation 9n et le temps T 12 entre deux impacts successifs peuvent 
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etre calcules par les relations suivantes, ou r est le coefficient de restitution d'energie 
donne par (3.7): 
d=a-a. \l-r" 1 - 1 1 - ^ a 
v 
2 ^ 
^ - = - tanh- ' \r" 
2 p 




Vibration libre de mur de 10 etages en bloc rigide; 
a = 16.2 degres; eQ = 15 degres; r = 0.95 
Temps (s) 
Figure 3.5 Reponse de mur de 10 etages modelise par un bloc rigide, r = 0.95 
Les durees entre deux impacts successifs et la rotation maximale sont: 
To/4 = 4.7920 s; 60 = 0.2618 rad 77/2 = 6.1978 s; 0, = 0.2164 rad 
T2/2 == 5.2612 s; 62 = 0.1923 rad T3/2 = 4.6960 s; 6>3 = 0.1743 rad 
T4/2 = 4.2902 s; 84 = 0.1596 rad T5/2 = 3.9735 s; 6S = 0.1471 rad 
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La comparaison entre les reponses representees sur les Figures 3.4 et 3.6 permet de 
constater l'effet de la valeur de coefficient de restitution d'energie sur l'amplitude des 
oscillations. Le basculement du bloc est sensible a la variation de la valeur de r. Avec 
une variation de r entre 0.95 et 0.75, l'amplitude de la rotation est fortement reduite des 
apres le premier impact, et le temps de vibration ne dure pas aussi longtemps. Le bloc se 
stabilise apres une duree d'environ 15 s. 
Vibration libre de mur de 5 etages comme bloc rigide; 
a = 23.5 degres; e« = 15degres;r = 0.75 
Temps (s) 
Figure 3.6 Reponse en vibration libre de bloc avec impact inelastique, r = 0.75 
La reponse de la structure depend fortement de l'elancement de la structure. Pour une 
meme amplitude de la rotation initiale, un rapport d'elancement h/b plus eleve {a petit) 
genere une periode de basculement plus longue, et moins de dissipation d'energie. Plus 
Tangle a est petit et plus le coefficient r est grand et, par consequent, plus l'energie 
dissipee, qui est egale a 1-r fois l'energie avant impact, sera petite. 
3.2.3 Reponse sismique avec fondation rigide 
L'acceleration minimum du sol pour amorcer le basculement d'un bloc peut etre 
calculee de l'analyse statique. Elle est donnee par la relation : 
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iig/g>tan(a) (3.21) 
L'elancement a un effet sur la restitution d'energie et par consequent sur le basculement. 
Cela est illustre dans ce qui suit dans le cas de murs de refend sollicite par un historique 
de mouvement du sol simule pour un seisme de magnitude 7.0 a une distance 
hypocentral de 70 km pour Montreal, dans Test de Canada. Le signal est presente a la 
Figure 3.7. Le pic d'acceleration est egal a 0.269 g et la duree totale est de 24 secondes. 
Seisme Est de Canada-M7-70. PGA=0.269 
0 5 10 15 20 25 
Temps s) 
Figure 3.7 Signal temporel, region de Montreal.M7-70, PGA = 0.269g 
La reponse sismique de deux murs rigides ayant des elancements differents (h = 15 m et 
a = 16.2"; h = 18 m et a = 13.61°) est presentee sur la Figure 3.8. On voit que 
1'amplitude de la rotation pour le bloc de 15 m de hauteur continue a augmenter, merae 
une fois passe les mouvements de sol de plus forte amplitude et que 1'attenuation du 
signal a debute. Puisque l'impact est considere comme completement elastique et, done, 
sans dissipation d'energie, la vitesse est la meme juste avant et juste apres chaque impact 
Pour le bloc de 18 m de hauteur (Figure 3.8c), l'amplitude de la rotation est reduite de 
moitie et la periode des oscillations est plus faible que celle du mur moins elance. 
Les graphiques de la rotation de la structure montrent que plus un bloc est elance (a 
petit), plus la periode de basculement et ramplitude de rotation sont faibles. En d'autres 
termes, un bloc elance oscille avec une rotation plus faible et sa frequence des 
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oscillations est plus elevee que dans le cas d'un bloc moins elance. Un bloc plus trapu 
dissipe plus d'energie et l'impact est d'autant plus inelastique que Tangle a est grand. 
Reponse sismique du bloc, h = 15 m, b=4.36, alpha = 16.2 degres 
0.01 
Temps (s) 
Reponse sismique du bloc, h = 15 m, b =4.36 m. alpha = 16.2 degres 
5 Temps (s) 10 
Reponse sismique du bloc, h = 18 m, b =4.36 m, alpha = 13.61 degres 
5 Temps (s) 10 
Reponse sismique du bloc, h = 18 m, b = 4.36 m, alpha = 13.61 degres 
0.04 










5 Temps (s) 10 15 20 
Figure 3.8 Reponse sismique de bloc sur fondation rigide 
( ft =15 m et A =18 m) Seisme Mtl-7030-PGA = 0.952g. 
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II ete deja demontre par (Gazetas & Apostolou, 2004) que les blocs elances et de 
grandes tailles peuvent bien supporter une excitation sismique, tandis que les blocs 
moins elances et plus petits peuvent se renverser sous cette meme excitation. Cela 
explique pourquoi les structures de grande taille peuvent osciller, sans pour autant se 
renverser, meme si elles sont soumises a des seismes de forte intensite. 
Avec les equations presentees precedemment, on peut predire le soulevement sismique 
des structures de grandes dimensions sur des fondations rigides, incluant l'amplitude de 
basculement, en fonction des dimensions de la structure. Cependant la reponse sismique 
des petites structures rigides est plus difficile a prevoir en raison de la nature et, surtout, 
de la dissymetrie de l'excitation qui a un grand effet sur la tendance a renverser les 
blocs. 
L'elancement de la structure a done un effet sur la restitution d'energie et, par 
consequent, sur le basculement. Cependant, ce n'est pas seulement l'elancement qui 
influe sur le basculement d'un bloc rigide, mais aussi sa taille. Pour les structures de 
grande taille, telles que les barrages, l'effet de taille est significatif. 
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3.3 Bloc rigide avec fondation elastique 
3.3.1 Systeme considere et procedure de resolution 
On considere le systeme represente par le modele de la Figure 3.9. II s'agit d'un bloc 
rigide supporte par deux ressorts montes en parallele avec deux amortissements et qui 
sont places symetriquement sous la base. Seule la configuration bidimensionnelle sera 
examinee dans cette etude. Le mouvement du systeme est decrit avec deux degres de 
liberte: un deplacement vertical du centre de masse et une rotation mesuree a partir de la 
verticale. On notera que x et y sont les accelerations horizontale et verticale du sol 
respectivement. Mais dans cette etude, les mouvements du sol sont appliques 
uniquement dans la direction horizontale yg =0). 
*T 
Figure 3.9 Bloc rigide sur fondation a deux ressorts-amortisseurs 
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Un amortissement visqueux est choisi comme mecanisme de dissipation d'energie dans 
la fondation. Le mecanisme d'impact donne lieu a de la dissipation d'energie au moment 
de chaque impact lorsque le contact avec la fondation est retabli a chaque oscillation. Le 
bloc est de masse m et de hauteur h mesuree depuis sa base vers son centre de gravite. 
Chaque ressort est place a une distance b du milieu de la base. Les constantes des 
ressorts et amortisseurs sont notees par k et c respectivement. 
Les equations de mouvement sont decrites ci-dessous selon la condition de contact avec 
les elements de fondation: 
Plein contact avec la fondation : 
Si on considere que le bloc est initialement au repos, il commence a vibrer selon les 
equations (3.22a) et (3.22b) (Psycharis & Jennings 1983). Sous une excitation 
horizontale, ces equations impliquent que le mouvement vertical du systeme n'est pas 
active initialement. Le mode de basculement et le mode de vibration vertical ne sont 
done pas couples: 
IM6 + 2cb
26 + (2kb2 - mgh)d = -mhxG 
my + ley + 2ky - -myG 
(3.22a) 
(3.22b) 













[ikb2 - mgh) 0 
2k 
mhx„ 
— my — mg 
(3.23) 
Si 1'excitation est suffisamment forte, le soulevement se produira sur un des cotes et le 
mouvement sera decrit par les equations (3.24) et (3.26) ci-dessous, ceci jusqu'a ce que 
le contact avec la fondation se retablisse a nouveau. Dans ce cas, puisque les equations 
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(3.24) et (3.26) sont couplees, le mouvement vertical est excite apres le soulevement. 
Quand le bloc rejoint a nouveau la fondation, il continue en general a osciller selon le 
mode de basculement et le mode vertical. La rotation du bloc et le deplacement vertical 
sont done couples et les deux equations permettent de determiner les deux inconnues. 
Pour la resolution numerique, ces deux equations sont regroupees dans les systemes 
(3.25) et (3.27). 
Apres soulevement du bord gauche 
IMd + cb
26-cby + \(ikb2 - mgh)d-kby - -mhxG -\mgb 


















— mhxg mgb 




Apres soulevement du bord droit 
IM .6 + cb
2d + cby + \ (ikb2 - mgh)$ + kby = -mhxG + \mgb 















- {ikb2 - mgh) kb 




— mhx„ + — mgb 
g 2 




IM : est le moment d'inertie par rapport au milieu de la base, note Msur la Figure 3.9, et 
donne par la relation suivante : 
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2_mR2 , , 2 
IM=Lm+mh
i=—- + mh1 (3.28) 




Avec/o ~ — mR , le moment d'inertie par rapport au point O ou O' (emplacement du 
ressort). 
Les frequences propres 57, et GJ2 et les rapports d'amortissement critique associe au 
mode de bercement et au mode de mouvement vertical sont respectivement donnes par 
les expressions suivantes : 
,> =




2-mgh) ' 2 4lhn 
L'angle de rotation critique pour lequel le soulevement a lieu en absence des oscillations 
verticales est egal a : 6cr=mgl Ikb. Les deplacements des points CT et O mesures par 
rapport a l'equilibre sont donnes respectivement par les relations suivantes : 
yL = y + bd 7 (3.32) 
yR = y-b0 
Le soulevement des points O' ou O aura lieu quand l'une des quantites yL ou yR devient 
positive. Le basculement d'un bloc sur une fondation flexible modelisee par deux 
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ressorts amortisseurs dans le cas des petits deplacements consiste done en une sequence 
de problemes lineaires. 
Formulation numerique et solution 
La reponse du bloc est calculee numeriquement par Matlab avec le schema de Runge-
Kutta. La simulation est faite avec Simulink dans Matlab pour permettre de detecter les 
discontinuity lors des impacts avec le sol. Les systemes d'equations (3.23), (3.25) et 
(3.27) utilisees pour la simulation sont transformes a des systemes du premier ordre par 
les changements de variable suivants: 
(3.33) 
[y* = y\ \y* = y 
(3.34) 
Les systemes d'equations du premier ordre a introduire dans la procedure d'integration 
numerique sont classes dans les systemes lineaires (3.38) a (3.43) selon la condition du 
contact: contact complet avec la fondation ou soulevement d'un bord. 








— (- mhxs - 2cb
2y2 - [2kb
2 - mgh)yi) 















if 1 2 1 / , \ 
— | - mhxc — mgb— cb y2 + cby4 — \2kb~ — mghjyl + kby^ 
- (- mg - myg - cy4 + cby2 -ky3+ kby]) 
(3.37) 
(3.38) 




— -mhxc + -mgb-cb
2y2 -cbyA --[2kb
2 -mgh)yl -kby2 
J4 
i| - mg - my -cyA-cby2-ky3-kbyi) 
(3.39) 
(3.40) 
On peut ecrire les systemes lineaires ci-dessus pour chacune des trois conditions de 
contact sous forme d'un seul systeme globalement non-lineaire par l'introduction des 
constantes ex et £9 qui prennent les valeurs de 0, 1,-1 ou 2 choisies conformement aux 
equations et a la nature de contact, comme decrit ci-dessous : 
e, = 0; e2 = 2 : Plein contact avec les elements de la fondation 
£, = 1; £2 = 1 : Soulevement du bord gauche de la semelle. 
£, = - 1 ; £2 = 1 : Soulevement du bord droit de la semelle 
Le systeme non-lineaire a resoudre prend done la forme suivante : 
Plein contact avec les elements de la fondation 
Apres soulevement du cote gauche 
Apres soulevement du cote droit 
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- mhxG — £1mgb-£2cb
2y2 + £lcby4 — e, [2kb




— \-mg- my - £-,cy4 + elcby2 -e^ky3+ elkby] j 
m 
(3.42) 
b9 + y<0 bO-yO<0 (3.43) 
bd+y>0 (3.44) 
bO-y>0 (3.45) 
Pour etre integres dans Matlab en utilisant Simulink, les systemes (3.41) et (3.42) sont 
transformes sous la forme Y = AY + Bu et X = CY + Du dans les systemes (3.46) et 
(3.47) respectivement. Dans ces equations, u est le vecteur force d'excitation qui 
represente l'acceleration du sol et 1'acceleration de la pesanteur. Un facteur F est 
introduit comme facteur d'amplification de l'acceleration du sol. Le vecteur X a 
recuperer en sortie regroupe les grandeurs calculees a chaque pas de temps. 
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La reponse globale non-lienaire est obtenue par la resolution des systemes lineaires 
successifs. Le changement d'un systeme a un autre depend des signes des deplacements 
des bords droit et gauche de la structure, vR ou vL, respectivement. Lors de 
changements dans le systeme dynamique, les dernieres valeurs du deplacement, de la 
vitesse et de 1'acceleration sont stockees et utilisees comme conditions initiales pour le 
systeme subsequent. Le pas de temps dans la procedure est variable. 
3.3.2 Vibration libre du bloc avec fondation elastique 
Systeme non- amorti 
A titre d'exemple, on considere le cas d'un mur represente par un bloc rigide ayant un 
angle a = 4.58°. La reponse en vibration libre non-amortie a une vitesse initiale en 
rotation est presentee sur les Figures 3.10 et 3.11 ci-dessus. Bien que la rotation du bloc 
montree sur la Figure 3.10a demeure sans fluctuations importantes, la base du bloc, 
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quand a elle, subit des vibrations apres le soulevement du bloc. Cela est du a la vitesse 
verticale du centre de la base du bloc (Figure 3.10d). Le bloc oscille sous l'effet de la 
vitesse angulaire initiale tout en demeurant en contact avec le sol. La periode des 
oscillations avant le soulevement est egale a Tc = 7.7ijffix . Si la vitesse initiale imposee 
est suffisamment importante, le soulevement du bloc se produit a 1'instant to : 
h = 
1 • - i — s i n (3.48) 
Dans cette expression, le parametre/f peut etre considere comme une mesure de 
l'excitation. C'est le rapport entre la rotation maximale que subirait le bloc sans etre 
souleve, donnee par #max = 80 /Wx , et la rotation critique pour laquelle le soulevement a 
lieu donnee par 6cr - mgjlkb. On sait que la frequence des oscillations de bercement 
sera plus courte (periode plus longue) que celle des vibrations verticales. La reponse du 
systeme apres le soulevement est une fonction harmonique qui s'approche d'une 
parabole, comme le montre la Figure 3.10a. 
Le temps requis pour atteindre la rotation maximale apres le soulevement est egal a ti 
donne par la relation suivante : 
(3.49) 
Si on combine les relations (3.48) et (3.49), on peut deduire approximativement la 
periode de basculement en fonction du facteur J3 par la relation ci-dessous, periode qui 
depend de la rotation initiale appliquee au bloc (Psycharis & Jennings 1983) : 
T =• 
®, 
sin (I] -#̂ 1 (3.50) 
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Sur la Figure (3.10e) on voit que les emplacements des deux bords sont en phase. 
Lorsqu'un bord est souleve, l'autre reste en contact avec le ressort en oscillant avec une 
frequence elevee autour d'un deplacement fixe. Cette frequence est la meme que celle 
qui affecte la vitesse de rotation et la vitesse verticale montrees sur les Figures 3.10b et 
3.10d. 
Vibration libre du murde 5 etages(bloc rigide) £=0, p=8,T =1.4 
Temps (s) 
Figure 3.10 Reponse en vibration libre non-amortie du mur modelise par un 
bloc rigide sur fondation a deux ressorts 
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Systeme amorti 
Dans le cas de systemes amortis, le rapport d'amortissement critique dans le mode de 
bercement du bloc est nettement inferieur a celui associe au mode de vibrations 
verticales, ce qui implique que l'amortissement dans la fondation influe beaucoup moins 
sur le bercement que sur les vibrations verticales. Sur la Figure 3.11a, on voit que la 
periode passe de Tc =1.4s a Tr =5.3 s apres le soulevement du bloc dans le premier 
cycle de basculement. La periode a done triple apres le soulevement. Dans le cas non-
amorti, cette periode de basculement etait passee de 5.8 s a 5.3 s apres le premier 
impact, et elle continue a diminuer jusqu'a ce que le bloc se stabilise. On remarque aussi 
que sans soulevement, le bloc amorti cesse de bercer apres une periode de temps 
relativement courte. Par contre apres le soulevement, le bloc continue a osciller pendant 
une periode de temps deux fois plus longue. 
Sur la Figure 3.11a, l'amplitude de la rotation est affectee par la vitesse de rotation 
initiale. On remarque sur la Figure 3.11b, qu'apres chaque contact avec la fondation, la 
vitesse chute rapidement, immediatement apres 1'impact, avant de reprendre une 
variation plus graduelle. A cause de l'amortissement dans la fondation, les oscillations 
de la vitesse en rotation que Ton voyait sur la Figure 3.10b sont aussi fortement 
amorties. 
Les deplacements des bords droit et gauche sont presentes sur la Figure 3.1 Id. Comme 
dans le cas non amorti, le bord droit commence a vibrer autour d'une position fixe, egale 
au tassement de la semelle, des que le bord gauche se souleve. Les vibrations verticales 
sont par contre affectees par l'amortissement introduit dans la semelle, et on ne peut plus 
distinguer les petites vibrations qui etaient presentes dans le cas non-amorti. 
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(a) Vibration libre du mur de 10 etages (bloc rigide) 







5 10 15 
Vitesse de rotation 
20 25 
25 
5 10 15 20 





Figure 3.11 Vibration libre du mur en bloc rigide sur fondation elastique; 
(a) rotation du mur; (b) vitesse de rotation; (c) vitesse verticale; (d) deplacements des 
deux bords. 
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3.3.3 Reponse sismique du bloc avec fondation elastique 
On considere un mur represente par un bloc rigide lorsque soumis au seisme de la 
Figure 3.7. Le bloc est supporte par une fondation flexible a deux ressorts. La reponse 
sismique est calculee en integrant les systemes (3.44) et (3.45) en utilisant un pas de 
temps de 0.005 s. On presente aux Figures 3.12 et 3.13 la reponse sismique pour deux 
hauteurs differentes du mur, 15 m et 18 m. La rigidite du sol est choisie pour donner un 





Reponse sismique du mur en bloc rigide; 
Tc = 0.37 s; £, = 2.1%- £2= 8.43% 
Figure 3.12 Reponse sismique du mur (bloc rigide, h = 15 m, 7? = 8.17 m), 
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Reponse sismique du mur en bloc rigide; 
Tc = 0.44 s; ^ = 1.76% ; 2 = 8.43% 
• Soulevement permis - L 
Soulevement empeche 10 12 14 16 18 20 
Figure 3.13 Reponse sismique du mur (bloc rigide, h= 18 m, R = 18.52 m). 
(a) rotation ; (b) vitesse de rotation ; (c) vitesse verticale 
On remarque que la periode de basculement sans soulevement est plus longue pour le 
bloc le plus elance. De plus, avec la meme rigidite du sol, le mouvement vertical est 
moins amorti. Par contre, contrairement au bloc supporte sur un sol rigide, l'amplitude 
de la rotation et la periode de basculement apres le soulevement du bloc sont plus 
grandes pour le mur le plus elance. 
Contrairement au cas de la fondation rigide, la flexibilite du sol a done un effet sur le 
basculement. Lorsque la rigidite du sol est grande, l'amplitude de la rotation converge 
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vers celle d'un bloc sur une fondation rigide. En diminuant la rigidite du sol, on obtient 
des valeurs plus grandes de la rotation maximum, valeurs qui peuvent etre le double de 
celles observees pour le cas d'une fondation rigide. Dans l'exemple traite ici, la rotation 
maximale est passee de 4.9 a 8.9 radians, juste en augmentant la hauteur du bloc de 15 m 
a 18 m. 
3.4 Conclusion sur le chapitre 3 
Dans le chapitre 3, on a etudie la reponse de murs representes comme des blocs 
rigides. Pour les blocs sur une fondation rigide, la reponse en vibration libre induite par 
une vitesse initiale depend de l'elancement et de la taille du bloc. Les structures de 
grandes dimensions resistent mieux au basculement, meme lorsqu'elles sont soumises a 
de forts seismes. Les petits blocs rnoins elances sont plus susceptibles au renversement. 
La reponse des blocs sur une fondation elastique est fortement influencee par la 
flexibilite du sol. Les blocs elances subissent des rotations plus importantes et leur 
periode de basculement s'allonge davantage. 
L'hypothese des blocs infmiment rigides est acceptable pour representer les murs 
elastiques rigides tels que les murs en maconnerie ou les barrages poids, ou encore les 
pieces d'equipements electriques et industriels rigides. Par contre, les murs de refends en 
beton arme elances que Ton rencontre dans les batiments multi-etages peuvent subir de 
grandes deformations en flexion, surtout si une rotule plastique se developpe a leur base 
sous un seisme. II est done plus approprie de modeliser ces murs de refend par des 
structures flexibles au lieu des blocs rigides, ce qui sera fait dans le prochain chapitre. 
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CHAPITRE 4 Murs de refends modelises par des structures 
flexibles 
4.1 Introduction 
Dans ce chapitre, on developpe une meilleure comprehension des effets du 
soulevement des fondations sur la reponse sismique des murs de refends supportes par 
des fondations elastiques. Les murs sont considered comme des structures flexibles et les 
modeles mathematiques choisis sont simples, mais tiennent compte tout de meme des 
aspects les plus importants de la flexibilite de sol et des mecanismes de soulevement et 
d'impact avec le sol. Dans la condition fixe, la structure est modelisee comme un 
systeme a un degre de liberte assemble a une semelle rigide supportee par une fondation 
flexible. La rigidite et l'amortissement du sol de fondation supportant la structure sont 
representee par deux modelisations : (1) deux elements ressorts-amortisseurs, places 
chacun a une extremite de la semelle, ou (2) la fondation Winkler avec des elements 
ressorts-amortisseurs distribues sur la largeur de la semelle. La reponse de la structure 
sous sollicitation sismique sera calculee pour deux conditions de contact entre la semelle 
et les elements de fondation ressorts-amortisseurs : (a) contact avec la semelle avec 
soulevement empeche et (b) semelle non ancree avec soulevement permis. 
4.2 Fondation eiastique a deux ressorts-amortisseurs 
4.2.1 Systeme a trois degres de liberte et equations du mouvement 
Le mur de refend est represente comme montre sur la Figure 4.1. II s'agit d'une 
structure lineaire ayant une masse m concentree au sommet, une rigidite laterale k et un 
amortissement lateral c, qui est fixee a une semelle de fondation qui est supportee par 
deux elements ressorts-amortisseurs (Figure 4.2). La semelle est modelisee par une 
plaque rectangulaire infmiment rigide dont la masse totale est egale a mo- On neglige le 
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poids de la semelle (faible par rapport a celui de la structure; si necessaire, le poids de la 
semelle peut etre inclus dans celui de la structure) de meme que son epaisseur (faible par 
rapport a la hauteur de la structure). 
Acceleration du sol 
-/////'UDI 
Figure 4.1 Mur de refend supporte par un sol flexible 
La largeur de la semelle dans la direction du mouvement sismique est egale a 2b. Le 
glissement entre le sol et la semelle est considere nul. Les coefficients de rigidite kfet 
d'amortissement cf du modele de fondation sont des constantes determinees pour un 
demi-espace homogene et dependent du module de cisaillement de sol en tres petites 
deformations. 
La deformation du systeme est decrite par trois degres de liberte (Figure 4.2): la rotation 
de la semelle, 6, le deplacement vertical, v, du centre de la semelle et la deformation 
horizontale au sommet de la structure, u. Cette derniere variable decoule de la flexibilite 
de la structure. On pourrait deduire de ces degres de liberte les deplacements verticaux 
des bords gauche et droit de la semelle, Vkfl et Vrihl respectivement. 
Generalement, l'impact entre la semelle de fondation d'une structure flexible ou celui 
entre la base d'un bloc rigide avec un sol rigide est modelisee par une collision 
parfaitement inelastique, c'est-a-dire la vitesse verticale et l'energie cinetique associee de 
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la structure sont completement dissipees instantanement. Cependant, dans la presente 
modelisation, l'energie sera dissipee graduellement par le mecanisme de 
Pamortissement visqueux. Le poids de la structure, P, est represents par une force 




Figure 4.2 Modele de structure flexible sur fondation a 2 ressorts (Yim & Chopra, 1983) 
La relation entre le moment statique par rapport au centre de gravite de la semelle et sa 
rotation est montree sur la Figure 4.3. La relation moment-rotation decrite par 
M = 2kfb
26, demeure lineaire jusqu'a ce que la semelle de fondation se souleve. Au-
dela de ce point, aucun moment additionnel ne se developpe. Le soulevement a lieu 
quand la rotation de la semelle atteint une valeur critique 6C =PI2kfb et le moment 







Figure 4.3 Relation moment-rotation pour la fondation a 2 ressorts 
(Yim& Chopra, 1983) 
Les equations de mouvements presentes ci-dessous pour le systeme de fondation a deux 
ressorts-amortisseurs ont ete largement decrites dans la litterature (Yim & Chopra, 1983; 
Psycharis, 1991). Elles ont ete determinees en considerant les equilibres des forces et 
moments suivants : 
1. equilibre des forces dans la direction horizontale. 
2. equilibre des moments de la structure entiere par rapport au centre de la semelle 
de fondations. 
3. equilibre des forces dans la direction verticale. 
On suppose que les deplacements sont petits {6«h/b) et on neglige les effets 
secondaires non-lineaires comme la contribution du moment induit par la reaction 
horizontale du sol s'exercant a une distance verticale correspondant au soulevement de 
la semelle. 
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Equilibre des forces dans la direction horizontal e 
^Fx = 0 => mii + m(h9) + cii + ku = -miig(t) (4.1) 
Equilibre des forces de la structure dans la direction verticale 
£ F , = 0 => P = m{v + g) (4.2) 
=> (m + m0)v-Fr =-(m + m0)g (4.3) 
Equilibre des moments par rapport au centre la semelle 
]T M0 = 0 => /„# + m/?(w + &<?) + My = -m/?wg(?) + m(w + hd){v + g) (4.4) 
Le deuxieme terme a droite de l'egalite correspond aux effets/5^. Puisque l'epaisseur de 
la semelle est supposee petite comparee a sa largeur, le moment d'inertie de la semelle 
. 2 
par rapport a son centre est egal a: 70 = m0 — . Dans le cas de la fondation a deux 
elements ressorts-amortisseurs, la reaction du sol, Ff, et le moment stabilisant par 
rapport au centre de gravite de la semelle de fondation, Mf, sont la somme et le 
moment des forces de reaction des deux elements, F, etFr, agissant sur les cotes gauche 
et droit de la semelle respectivement: 
Ff=Fl+Fr Mf=biFr-F,) (4.5) 
avec: 
— k i (v + b 6) — c, (v + b 6) si V extremite gauche est en contact 
F,=\ J / r (4.6a) 
0 si extremite gauche est soulevee 
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J - kf (v - bO) - cf ( v - b6) si V extremite droite est en contact (A &W\ 
0 si V extremite droite est soulevee 
Par substitution des equations (4.5) et (4.6) dans les equations (4.3) et (4.4), et en 
utilisant l'equation (4.1), les equations d'equilibre des moments par rapport au centre de 
gravite de la semelle et l'equilibre des forces dans la direction verticale deviennent (Yim 
& Chopra, 1983): 
7 2 1 7 2 L 
— j (h0 ) -c i i + elcf — (A0) + £2cf -v-ku + £xkf —(hO) + £2kf — v = 0 (4.7a) 
3/z h" h h h 
(m + mg)v + £xcfv + £2cf —(hd) + £lk/v + £2kf —(hd) = -(m + m0)g (4.7b) 
h h 
Trois conditions de contact sont possibles selon les valeurs des coefficients ei : 
f, - 2 et E2 — 0 : semelle en contact avec les deux elements de fondations. 
£| = 1 et £2 = - 1 : cote gauche de la semelle est souleve. 
£", = 1 et e2 = 1 : cote droit de la semelle est souleve. 
Pour un systeme non-amorti (c = Cf = 0) et une semelle sans masse (mo = 0), l'equation 
(4.7b) est reduite a l'equation (4.8) qui relie les trois degres de liberte, u, v et 8. 
•ku + e1k/^T(h0) + £2kf-v = O (4.8) 
On peut alors deduire 1'angle de rotation 9 en fonction des autres inconnues u etv : 
0 = J^!—u(t)-^--v(t) avec a =- (4.9) 
£xkfh £, h b 
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En substituant l'expression de 9 dans l'equation (4.1), les equations (4.1), (4.7a) et 
(4.7b) peuvent ainsi etre exprimees en fonction de u et v seulement: 
mu + m\ 
kii — e2kfa 'v 























.. £•> m .. . , 
mu —=—— v + cu + ku = —mu 
\ - i ' V - j 
• -cu + c, — u — 0 
' kf 
• mv + £icf P'cf 
£ k £ 
VH—-Cf —oai-\—-ciku + 





v — —mg (4.15) 
L'equation (4.14) n'etant fonction que de la vitesse horizontale, le systeme d'equations a 
deux inconnues u et v se reduit a : 
( , _ . ? > 
1 + 
ka~ 
V £\kj J 
.. £, .. . , 
mu amv + cu + ku = —mut, 
fci 
mv + £\cf _ cf 
^ 1 
£ k £ 
v + — cf —cai + — aku + 
(4.16) 
v = —mg 
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Conditions de contact 
Dans le cas ou la semelle est en plein contact avec le sol de fondation, la reaction du 
sol, Fj, demeure positive. Pour ce cas, les deux ressorts sont comprimes et produisent 
une force du rappel. Si les ressorts demeuraient fixes a la semelle apres soulevement, les 
forces dans les ressorts deviendraient negatives. Selon le modele de Kelvin, la force 
elastique induite dans le ressort et la force viscoelastique dans l'amortisseur 
s'additionnent puisque le ressort et l'amortisseur agissent en parallele. Cela se traduit en 
termes d'efforts par les equations suivantes pour chacun des ressorts places a l'extremite 
de la semelle. 
Semelle en contact avec les elements 
-kAv + b0)-cAv + b6)>G 
' J (4.17) 
-kf(y-bff)-cf(v-bff)ZO 
Cote gauche souleve 
-kr(v + bff)-cf(v + bff)<0 (4.18) 
Cote droit souleve 
-kf(v-b9)-cf{v-b9)<0 (4.19) 
On desire decoupler la premiere equation du systeme (4.16) en exprimant tous les termes 
en fonction du mouvement horizontal relatif de la masse en tete, u. Pour ce faire, on 
substitue l'expression de mv deduite de la deuxieme equation pour obtenir le systeme 




\rmi+\c+— -cf — a ' jw + -
2 \ 
-cr, 
- i "/ 
|v+— ok, 
v -i y 
f,— 
f ; 
2 > \ 
-i y 
mv+c iv+ 
l + % « 2 A'M = -amg 
— c, —CBH—aku+k, -mg 
(4.20) 
Ce systeme peut aussi s'ecrire sous la forme suivante, ou la premiere equation n'est 
fonction que de la variable u : 
mu + 
r e; k 2\ 
\ 
U + 
\ + -\a2 
v £\ J 









mv + ^ c f — au + c f e[ kf 
exkfJ 




v = —mg 
(4.21) 
4.2.2 Procedure de resolution et algorithme de calcul 
Dans Fanalyse des systemes dynamiques, la procedure d'integration pas a pas est 
souvent utilisee pour evaluer la reponse du systeme a des intervalles de temps discrets 
qui sont souvent equidistants (Krysl & Endres, 2005). Cette methode d'integration, 
connue sous le nom d'integration directe, est basee sur deux hypotheses. Premierement, 
on vise a satisfaire l'equilibre decrit pas les equations a des instants donnes separes par 
intervalle discret (ou un pas de temps). Deuxiemement, on doit supposer la maniere dont 
les parametres d'acceleration, de vitesse et de deplacement varient dans un intervalle de 
temps. La stabilite de la methode depend du type de variation suppose, de meme que de 
la taille du pas de temps choisi pour F integration. Plusieurs methodes d'integration sont 
utilisees pour la resolution des equations dynamiques. Parmi ces methodes, la plus 
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repandue est celle de Newmark. Dans notre etude, la stabilite de cette methode sera 
discutee selon les resultats qui seront obtenus ulterieurement. 
Methode d'integration de Newmark 
On presente ici ralgorithme de Newmark (Newmark, 1959) pour le systeme a un seul 
degre de liberte dynamique de la Figure 4.4. La raeme procedure s'applique pour un 
systeme a plusieurs degres de liberte. 











Figure 4.4 Mouvement sismique d'un systeme a un degre de liberte 
On considere l'equilibre dynamique des forces horizontales s'exercant au niveau de la 
masse du systeme: 
M(x + xg) + Cx + Kx = 0 (4.22) 
Le sol se deplace pendant le seisme, alors le deplacement x de la masse M est un 
deplacement relatif par rapport au sol. De meme x,x sont la vitesse relative et 
l'acceleration relative de la masse M, et {x + xg) represente l'acceleration totale de la 
masse M. En introduisant le rapport d'amortissement critique £ = c/(2ma>) et la 
frequence naturelle, co = 4k I m , l'equation (4.22) devient: 
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x + 2^m + co2x = -x!, (4.23) 
Par le developpement en serie de Taylor, on obtient le deplacement et la vitesse a chaque 
pas de temps, a, par les relations suivantes: 
tM=t,+a 




Le deplacement et la vitesse (xM, xM, tM) au pas suivant peuvent etre calcules avec les 
valeurs connues (x,,i,,?,) du pas precedent. Le probleme ici est de determiner combien 
de termes seront retenus dans la serie de Taylor et comment evaluer ces termes. Si on 
ignore tous les termes d'ordre^4, settlement jcdevra etre evaluee. En utilisant tine 
expression standard de difference finie3c*. = (xM -Xj)/St, Vequation (4.24) devient: 
xi+i = Xj + axf+St
2 
A 
,x, + — xl+, 
2 6 ' 6 ,+l 
(4.25) 
xM = x,+&\\\--\xi+-xM 
On introduit les parametres (3 et y de Newmark dans le systeme ci-dessus. Les equations 
prennent la forme ci-dessous (Clough & Penzien, 1993) : 
xM =x,. + axi + a
2U--j3 lie, + pxi+ 




Lorsque p = 1/6 et y = 1/2, l'equation (4.26) est identique a l'equation (4.25). Newmark 
a montre que p=l/4 assure la meilleure stabilite pour la formulation numerique tant que 
le pas de 1'integration,St, ne depassait pas 7/20 ou T est la plus petite periode de la 
structure. Poser P = 1/4 correspond a supposer une variation lineaire de la vitesse et, par 
consequent, une acceleration moyenne constante entre ti et tj+l. Le deplacement xM 
est determine de la premiere equation (4.26) alors que la vitesse xM est obtenue de la 
seconde equation. Ces deux equations peuvent etre integrees dans l'equation du 
mouvement suivante : 
MiM+CxM+KxM=FM (4.27) 
FM : represente la force externe au temps tM. L'expression suivante represente la 
meilleure forme de 1'integration numerique de Newmark : 
*M = A?iFM +Axi + ^2x, + Mx,\ xM = — {xM -x,)-x, 
v ;+ i •"•! -* ; 1 
A = 
a2 
f 4 2 ^ 
a2 st 
x;+, - x, -x,St -—x-St
2 I: t^, = t, + St 
;4 = 
f 4 2 ^ 
--M + — C 
St2 St 
;A2=\-M + C 
(4.28) 
Le systeme d'equation (4.28) est utilise pour obtenir la valeur de x!+]et ses derivees 
(vitesse et acceleration) au temps tM. Les conditions initiales au temps t = 0 (x0, x0) 
sont necessaires et l'acceleration x0 doit etre calculee de l'equation suivante : 
x0 = (F0 - Cx0 + Kx0) / M (4.29) 
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Les avantages de la methode de Newmark est qu'elle peut etre rapidement et facilement 
programmed et qu'elle peut etre etendue aux problemes a multiples degres de liberte. 
Dans ce dernier cas, M, C et K deviennent des matrices. Pour reduire le nombre de 
calculs, les matrices A0, Ax et A2 peuvent etre evaluees pour chaque condition de 
contact et conservees en memoire. A chaque pas de temps, la matrice de rigidite et celle 
de l'amortissement correspondant a la condition de contact au debut de pas de temps 
sont utilisees pour obtenir xM . Une fois xl+i connu, on peut determiner la condition de 
contact a la fin de pas de temps. Si la condition de contact est la meme que celle au 
debut du pas de temps, l'integration est completee et on passe au pas suivant. Si, au 
contraire, la condition de contact a la fin du pas de temps n'est pas la meme que celle au 
debut du pas, dans le cas par exemple ou le soulevement se produit quelque part avant la 
fin du pas de temps, une erreur de calcul est induite qui peut se propager avec le temps 
de calcul. 
Pour eliminer une telle erreur, il faut s'assurer que la fin d'un pas de temps coincide 
avec l'instant precis du soulevement ou du contact, c'est-a-dire lorsque le deplacement 
vertical de l'extremite de la semelle est nul. A cet instant, la matrice de rigidite du 
systeme doit etre modifiee avant de poursuivre l'integration. On peut aussi tenter de 
minimiser l'erreur induite en choisissant un pas de temps suffisamment petit. 
4.2.3 Vibration libre de la structure 
Systeme non-amorti 
Dans le cas d'un systeme non-amorti en vibration libre, la reponse avant le 
soulevement est lineaire et peut done etre determinee analytiquement par la 
superposition des reponses dans les deux modes de vibration ^ et <j>2 presenters sur la 
Figure 4.5. Le premier mode impliquc la rotation de la semelle et la deformation laterale 
de la structure sans aucun deplacement vertical de centre de gravite de la semelle. Le 
second mode est uniquement associe au deplacement vertical de la structure, sans 
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rotation de la semelle ni deformation laterale de la structure. Les deformations axiales 




(b) SouLevement de la semelle 
Mode 2 
Figure 4.5 Modes de vibration libre : (a) Contact avec la semelle; 
(b) Soulevement de la semelle (Yim & Chopra, 1983) 
Expressions des frequences propres 
• Cas de contact avec les deux elements (sans soulevement) 
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De 1'equation de mouvement de vibration verticale dans le cas non amorti, on peut 
deduire la frequence co2 des vibrations verticales : 
mv + 2k f v = — mg (4-34) 
2k f 
=>vH -v = -mg (4.35) 
m 
2k, 
=> 6)2=J^=coj3 (4.36) 
m 
ou p est le rapport de la rigidite de la fondation a celle de la superstructure donne par : 
2k f 
P = i-T- (4-37) 
Dans ce cas oil la semelle est en contact avec les elements, le systeme vibre dans le 
premier mode avec une frequence naturelle^y, definie dans (4.32). Le second mode est 
un mouvement vertical non couple vibrant avec une frequence naturelle co2 donnee par 
la relation (4.36). 
• Cas de soulevement de la fondation 
Dans le cas du soulevement partiel de la semelle, les equations du mouvement non 
amorti sont donnees ci-dessous : 
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mil + mh 
kith ± k ,bv 
kfb
2 + ku = -mii (t) 
(4.38) 
mv + k fv + k fb 
kuh ± k fbv 
kfb' 
Les frequences naturelles de systeme lineaire sont determinees par la resolution de 
l'equation (4.38) et sont donnees pour le premier et deuxieme mode respectivement 
par (Yim & Chopra, 1983): 
A, = 0 
avec 
X2 = <x>A2 
I, j 2a2+j32 
(4.39) 
(4.40) 
Le premier mode est un mouvement de rotation de corps rigide par rapport a un bord de 
la semelle, tandis que le second mode de vibration implique la contribution de tous les 
degres de liberte: deformation laterale de la structure, deplacement vertical et la rotation 
de la semelle de fondation. Si la semelle etait pesante, la frequence propre du deuxieme 
mode dependrait de la masse de la semelle et dans ce cas la masse de la semelle aurait 
un effet sur la frequence propre du deuxieme mode. Par contre le premier mode qui est 
un mode du corps rigide est independant de la masse de la semelle. La fondation 
demeure en contact avec les deux elements ressorts amortisseurs jusqu'a ce que les 
deplacements atteignent les valeurs critiques suivantes: 






Dans le cas ou le soulevement est permis (Figure 4.5b), la reponse du systeme en 
vibration libre peut etre calculee numeriquement en resolvant le systeme 4.21. Un 
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exemple d'une structure flexible, avec les memes rapports d'elancement et de rigidite 
adoptes dans l'exemple de Yim & Chopra (1983), est presente dans ce qui suit: soit a 
= h/b = 10 et P = 8.0. La structure est soumise a une vitesse initiale en deplacement 
egale a = 0.19 m/s. La reponse de la structure est presentee sur la Figure 4.6 pour deux 
conditions de contact entre la semelle de fondation et les deux elements ressorts-
amortisseurs : soulevement empeche et avec soulevement permis. 
Si la semelle de fondation est ancree aux ressorts-amortisseurs, la reponse de la structure 
est representee par la courbe en pointilles. La frequence de vibration harmonique decrite 
par le premier mode dans le cas du contact complet avec le sol est cox definie plus haut 
par l'equation 4.32. Soit une periode de vibration egale &TC =T/GJi . Tandis que la 
frequence de la vibration verticale est CD2 donnee par l'equation (4.36). 
Deformation de la structure. T. = 2.38 s - Soulevement permis ' Soulevement empeche 
I 0 :TC=W 
Temps (s) 
Figure 4.6 Reponse en vibration libre non-amortie. 
Deformation de la structure, a = 10; /? = 8 
Si la semelle de fondation est ancree aux ressorts-amortisseurs, la reponse de la structure 
est representee par la courbe en pointilles. La frequence de vibration harmonique decrite 
par le premier mode dans le cas du contact complet avec le sol est cox definie plus haut 
par l'equation 4.32. Soit une periode de vibration egale a Tc = Tj?8x • Tandis que la 
frequence de la vibration verticale est co2 donnee par l'equation (4.36). 
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Quand le soulevement est permis, la reponse de la structure est initialement decrite par la 
ligne en pointilles. Si le deplacement atteint la valeur critique donnee par la relation 
3.39, le cote gauche de la semelle se souleve et la structure oscille avec une frequence 
plus elevee autour du deplacement critique selon la courbe foncee jusqu'a ce que le 
contact soit retabli entre la semelle et le ressort. La reponse rejoint alors le mouvement 
de bercement sur les elements de fondation jusqu'au soulevement de l'extremite droite 
de la semelle. Le comportement se repete a chaque cycle. Cependant, la reponse apres le 
soulevement n'est pas nettement periodique parce que les conditions initiales ne sont pas 
exactement repetees au debut de chaque cycle. En effet, au debut, aucune vitesse 
verticale n'est imposee. Par la suite, une faible vitesse verticale est produite a chaque 
impact de la semelle avec les elements de la fondation. Cette vitesse verticale peut aussi 
influencer la duree de soulevement d'un cycle a l'autre. Lors du soulevement, le 
deplacement horizontal relatif de la masse, u, est reduit. Cependant, la rotation de la 
semelle (Figure 4.7), ainsi que le deplacement lateral total (Figure 4.8) et les 
deplacements verticaux des bords droit et gauche augmentent, car la duree du 
soulevement est liee a l'amplitude de la rotation de la semelle. Comme la rotation 
augmente progressivement, la duree des episodes de soulevement augmente egalement. 
Rotation de la semelle. T = 2.38 s 
4 c 
- Soulevement permis 
Soulevement empeche 
Temps (s) 
Figure 4.7 Reponse en vibration libre non-amortie. 
Rotation de la semelle. a = 10; f3 = 8 
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Figure 4.8 Reponse en vibration libre non-amortie. 
Deplacement lateral total, a = 10; /? = 8. 
On remarque sur la Figure 4.8 que la flexibilite de la fondation sans soulevement a pour 
effet un allongement de la periode vers la periode Tc. Le soulevement conduit a une 
periode Tu encore plus longue. On ne peut cependant pas deriver une expression pour 
determiner la valeur de la periode de soulevement T„ , car le systeme devient non 
lineaire quand le soulevement est permis et cette periode depend du rapport 
d'elancement, a, du rapport de rigidite,/?, de la vitesse initiale et de la periode 
fondamentale de la structure (Yim et Chopra, 1985). Cependant le rapport TUIT reste 
independant de T. 




Figure 4.9 Reponse en vibration libre non-amortie. 
Deplacements verticaux des deux bords de la semelle. a = 10; J3 = 8. 
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La Figure 4.9 montre que le mouvement vertical des deux bords de la semelle lorsque le 
soulevement est permis. Au debut, la semelle s'est deplacee verticalement vers le bas 
(-1) sous le poids de la structure (p). Des que la position verticale d'une extremite de la 
semelle atteint la valeur zero, le contact entre la semelle et le ressort est libere et le 
soulevement se produit. Dans Pexemple, le premier episode de soulevement survient du 
cote gauche. Pendant ce soulevement, le deplacement vertical du cote gauche augmente 
pendant que le deplacement de l'autre cote commence a osciller avec une haute 
frequence autour d'un deplacement egal au tassement du aux charges de gravite Comme 
le deplacement vertical du bord depend de la valeur de la rotation on peut remarquer que 
plus la rotation est importante plus le bord reste sans contact avec les elements. 
Systeme amorti 
Le comportement d'un systeme amorti est similaire a celui d'un systeme non-amorti 
sauf que Famortissement present dans la structure et la fondation a tendance a attenuer 
les mouvements du systeme. Le comportement sismique d'un systeme amorti est decrit 
dans la section suivante. Le coefficient d'amortissement dans la superstructure, c, est lie 
au rapport d'amortissement critique £ par la relation suivante c = 2§na), ou co est la 
frequence propre de la structure supposee fondee sur une fondation rigide, donnee par 
co = ^Jk/m. L'amortissement dans chaque ressort, cf, est lie au rapport 
d'amortissement critique t,f par la relation cf =£fmcof, ou cot est la frequence des 
vibrations verticales donnee par cof = J2kf lm . 
4.2.4 Reponse sismique de la structure 
On etudie le comportement la reponse de la meme structure sous le seisme de la 
Figure 3.7. La reponse de la structure est calculee numeriquement avec Matlab en 
utilisant ralgorithme de Newmark. On choisit prealablement pour l'analyse un taux 
d'amortissement critique dans la structure de ^ = 5% et un taux dans le sol £,f = 23%. La 
deformation de la structure est presentee sur la Figure 4.10. La reponse est representee 
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pour deux conditions de contact: soulevement empeche ou permis. Le soulevement 
debute lorsque le deplacement relatif de la structure atteint le deplacement critique uc. 
Dans le cas du contact complet avec les elements de fondation, la structure repond 
globalement selon le premier mode de vibration naturelle. Le mouvement de vibration 
est constitue du deplacement horizontal de la superstructure et de la rotation de la 
semelle de fondation. Par contre le mouvement selon le deuxieme mode de vibration 
(constitue uniquement du mouvement vertical sans deplacement horizontal ni rotation) 
n'est pas excite. Lors du soulevement {uluc = 1), on remarque que la masse commence 
a osciller autour du deplacement critique avec une frequence beaucoup plus elevee. 
Deformation de la structure Tc = 2.38 s " Soulevement permis 
; _1
 ft i ""•*—• Soulevement empeche 
0 5 10 15 20 25 
Temps (s) 
Figure 4.10 Reponse sismique. Deformation de la structure. 
a = 10; J3 = 8; £ = 5%; £y = 23% 
On peut examiner la dependance des effets de l'amortissement sur la reponse de la 
structure quand le soulevement est permis. A cause de l'amortissement, Pamplitude des 
vibrations a haute frequence diminue progressivement pour eventuellement s'eteindre a 
la fin de chaque phase de soulevement. La Figure 4.11 montre que la rotation de la 
semelle augmente quand une valeur critique est atteinte dans la direction negative vers 
un temps egal a 12.5 s. Les hautes frequences montrees sur la Figure 4.10 demeurent 
aussi longtemps que le rapport 6J6cr est superieur a 1. On remarque ici aussi nettement 
que le soulevement allonge la periode de vibration de la semelle. 
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Rotation de la semelle. Tc = 2.38 s Soulevement permis 
Soulevement empeche 
Temps (s) 
Figure 4.11 Reponse sismique. Rotation de la semelle. 
a = 10; p = 8; £ = 5%; £, = 23% 
Contrairement a la deformation, la rotation de la semelle, le deplacement lateral total 
(Figure 4.12) et les deplacements verticaux des bords de la semelle (Figure 4.13) 
augmentent apres le soulevement. Lorsque le contact complet est retabli, la rotation de la 
semelle et le deplacement horizontal total sont superieurs pendant un certain temps a 
ceux qui correspondent au cas sans soulevement. Ceci est du a la generation d'une 
vitesse verticale et d'une acceleration verticale representee sur les Figure 4.14 b et c 
apres chaque impact avec les elements ressorts-amortisseurs. Lorsque Ton compare au 
cas non-amorti, on voit aussi que les hautes frequences observees pour le cas non-amorti 
ont pratiquement disparaes a cause de l'amortissement. 
Deplacement lateral total. T = 2.38 s Soulevement permis I 




Figure 4.12 Reponse sismique. Deplacement lateral total, 
a = 10; fi = 8; £ = 5%; £ , = 2 3 % 
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Figure 4.13 Reponse sismique. Deplacements verticaux des bords de la semelle. 



















Deplacement vertical du centre de la semelle 








25 0 5 10 Temps (s) 15 20 
Figure 4.14 Reponse sismique, (a) deplacement vertical; 
(b) vitesse verticale; (c) acceleration verticale. a -10; P = 8; £ = 5%; %f = 23% 
4.2.5 Stabilite et convergence de la solution 
La reponse sismique des structures comme celle presentee aux Figures 4.10 a 4.14 
peut etre plus au moins stable, principalement selon le rapport de rigidite 
(superstructure/fondation). Apres le soulevement, la periode est allongee et la duree des 
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phases de soulevement diminue avec le temps jusqu'a ce que la semelle cesse de se 
soulever. Et puis la structure continue a vibrer en contact avec les elements de la 
fondation. Cependant, la Figure 4.6 montre bien l'effet de la discontinuity sur la reponse 
du systeme. Meme dans ce cas, les phases de soulevement ne sont pas vraiment 
periodiques, etant parfois plus courtes ou plus longues, car les conditions aux limites ne 
se repetent pas de la meme facon a chaque impact. Apres soulevement, il y a generation 
de vitesses et d'accelerations verticales qui influent sur la reponse de la structure. Sur la 
Figure 4.7, la rotation augmente graduellement avec le temps et par consequent, les 
amplitudes des deplacements verticaux aux bords de la semelle aussi. Pour obtenir une 
reponse precise, il faut utiliser un pas de temps suffisamment petit pour faire coi'ncider 
l'instant du soulevement et de Pimpact avec la fin d'un pas de temps. Cependant, un pas 
de temps trop petit necessite un temps de calcul important et il faut souvent faire un 
compromis qui ne compromette pas la qualite des resultats. Pour examiner la 
convergence de la solution, on calcule la reponse sismique de la structure en faisant 
varier le pas de temps de calcul. 
La Figure 4.15 montre l'influence de la taille du pas de temps sur la convergence de la 
solution du systeme a deux ressorts. On voit qu'une variation du pas de temps n'a pas 
d'effet significatif sur la reponse durant les phases du soulevement ni durant les phases 
de contact et la solution est la meme avec differents pas de temps. Un pas de temps aussi 
grand (dt = 0.01s) est done suffisant pendant les phases de soulevement, car dans le cas 
de fondation a deux ressorts, le moment n'augmente plus avec la rotation de la semelle 
apres le soulevement de cette derniere. Le comportement est lineaire durant chaque 
phase et les reponses calculees avec un pas de temps assez grand egal a 0.01 s ou dix 
fois plus petit (dt = 0.001) convergent vers la meme solution du systeme dans ce cas 
exceptionnel. Cependant, ceci reste vrai seulement si l'instant de soulevement de la 
semelle ou celui de son impact avec le sol coincide avec l'extremite du pas de temps tel 
qu'on voit ici. Un pas assez grand n'assure pas toujours la convergence dans le cas de la 
fondation a 2 ressorts. Par exemple, sur la Figure 4.16 on montre la reponse pour le 
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modele a deux ressorts pour deux valeurs differentes de taux d'amortissement dans la 
superstructure soient: £ = 3% et £ = 5%. On voit que pour le facteur g = 5%, le 
premier soulevement a lieu a environ 13 s, par contre pour un rapport de £ = 3% le 
soulevement a lieu bien avant puisque un fort amortissement dans la superstructure a 
tendance a retarder l'amorcage de soulevement. on remarque qu'avec le rapport £ = 3%, 
un changement brutal se produit apres quelques impacts de la semelle et par consequent, 
la courbe rejoint celle qui decrit le comportement du contact continu. Ceci n'est pas le 
cas avec un facteur de 5 % puisque le soulevement continue avec un allongement net 
de la periode. Un changement de la valeur d'amortissement dans la superstructure a pu 
done perturber la stabilite de la solution suite au changement brusque au niveau de la 
discontinuite. 
(a) Deformation de la structure avec differents pas 
1-5r 
10 _ . . 15 
Temps (s) 
dt = 0.001 s 
dt = 0.002 s 
dt = 0.005 s 













Deplacement lateral total avec differents pas 
I \ A 
A A A A A A 1 \ 1 \ 
V —V—I- /—\ I - \ 
10 15 
Temps (s) 
dt = 0.001 s 
dt = 0.002 s 
dt = 0.005 s 
ldL=0.0 is 
20 25 
Figure 4.15 Reponse sismique sur fondation a deux ressorts avec differents pas de 
temps : (a) Deformation de la structure; (b) Deplacement lateral, t, = 5%;£f = 23% 
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De place merit lateral total , ? = 5%, r̂  = 23%, dt=0.005 s 
Soulevement permis 
Soulevement empeche 
5 10 15 20 
Deplacement lateral total, t, = 3%, ^ = 23% dt=0.005 s 




Figure 4.16 Reponse sismique sur fondation a deux ressorts : 
(a) £ = 5%; (6)^ = 3% 
25 
25 
Dans les graphiques ci-dessous, on examine la solution avec une variation de rapport 
d'amortissement dans la fondation. Sur la Figure 4.17, on voit que la variation du 
rapport d'amortissement dans une fondation a deux ressorts a un grand effet sur la 
reponse sismique. En passant d'un rapport de %f = 23% a un rapport de£f = 13%, la 
periode de vibration subit un grand allongement brusque au niveau d'un certain impact 
avec les elements de la fondation. 
80 
(a) Deplacement lateral total de la structure . dt = 0.001 s 
-100 '•— : - — < — — - ' ] 
0 5 10 15 20 25 
(b) „ Deformation de la structure, dt =0.001 s 
-21 J — ; ' ' 
0 5 10 15 20 25 
Temps (s) 
Figure 4.17 Effet de la variation de ramortissement dans la fondation 
a deux ressorts sur la stabilite de la solution 
En utilisant le modele a deux ressorts, il n'est pas garanti qu'il y aura stabilite et 
convergence de la solution car on a des changements tres brusques de la rigidite et de 
ramortissement a l'amorce et a la fin de chaque episode de soulevement. Les valeurs de 
l'amortissement pourraient done perturber la stabilite du systeme dependamment de 
l'instant de la discontinuite de systeme. L'utilisation d'un modele de fondation avec 
ressorts distribues, comme le modele de Winkler, permet de reduire le risque 
d'instability et non-convergence de la solution. La modelisation de Winkler est traitee 
dans la prochaine section. 
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4.3 Modele de Fondation Winkler 
La methode la plus connue et la plus realiste pour la modelisation de l'interaction sol-
structure est de representer le sol comme un lit de ressorts independants. II est bien 
etablit selon FEMA 356 que cette approche produit un modele valide pour les elements 
structuraux flexibles. Par contre, ce modele est moins approprie pour les elements 
structuraux rigides. La structure representee par le modele de la Figure 4.18 est lineaire 
avec une masse m, une rigidite laterale, k et un amortissementc. La structure est fixee a 
une semelle de masse m0 supposee negligeable supportee par une fondation Winkler, 
avec des elements ressorts-amortisseurs distribues le long de la largeur de la semelle. 
Dans notre etude, la fondation est supposee a la surface de sol et la semelle est de 
rectangulaire et infmiment rigide. 
V 
*o m, o 
— — " * - — — — *-r — • i — ~s• ^ ^ i — j — V*v — 
Figure 4.18. Modele de structure flexible sur fondation Winkler 
(Yim& Chopra, 1984) 
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Dans le modele Winkler, la rigidite verticale sera notee par kw et le facteur 
d'amortissement critique dans la fondation par£v,. Les ressorts agissent en parallele avec 
les amortisseurs et les coefficients de rigidite kK et de l'amortissement cw par unite de 
longueur de la fondation rectangulaire de type Winkler sont respectivement donnes par : 
Ky C 
K=— c„=— (4-43) 
w 2b 2b 
Ou b est la demi-longueur de la semelle. Kv et Cv sont respectivement la rigidite et 
Famortissement verticaux du sol, ces proprietes seront evaluees ulterieurement selon les 
expressions developpees par Gazetas (1991). La rigidite A"̂  et 1'amortissement 
rotationnels Ce, pourraient etre deduits en fonction de Kv et Cv en faisant egalite des 
moments par rapport au centre de la semelle. 
Kg = Kv .b
113 C0 = Cv b
113 (4.44) 
Si on note par o>v la frequence des vibrations verticales donnee par av = ^2bkw/m, le 
coefficient d'amortissement c„, sera lie a E,v par la relationc„, =£vma>v/b. 
4.3.1 Systeme considere et equations du mouvement 
La relation entre le moment et la rotation de la semelle est montree sur la Figure 4.19. 
Cette relation est lineaire pendant le contact entier avec les elements ressorts-
amortisseurs de la fondation. Pendant cette phase, la relation moment-rotation de la 
semelle est deduite des relations (4.44): 
M = ±±^-e (4.45) 
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Cette expression implique une rigidite a la rotation constante de 2kwb
z /3 jusqu'a ce que 
le soulevement debute au droit d'un element extreme de la fondation. Par la suite, la 
rigidite decroit d'une facon monotone avec l'augmentation de 6. 
/ M = 2kKb
3e 3 
M„ = P.b 
Figure 4.19 Relation moment-rotation pour la fondation Winkler. 
Le soulevement est initie quand le ressort au bout de la semelle est soumis a de la 
tension, la rotation et le moment correspondant a ce point sont exprimes par 
6tl =P/2kw.b
2 et Mu=Pb/3 respectivement. Pendant le soulevement, la relation 
M-9 devient non lineaire parce que le contact entre la semelle de fondation et le sol 
diminue au fur et a mesure que la rotation augmente. 
La relation non lineaire M-8 pendant le soulevement est donnee par la formule : 
M = Pb 
f 2 [ ^ 
K~3U 
(4.46) 
Selon cette equation, M approche la valeur Pb quand 6 tend vers l'infini. Ce qui 
implique que la courbe de moment-rotation M' — 6 approche une valeur asymptotique 
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qui serait une valeur critique de moment egale a Mc - Pb, situation qui correspond 
physiquement a une condition, non realisable, ou il y aurait soulevement complet de la 
semelle, vis-a-vis tous les elements ressorts-amortisseurs de la fondation. 
Sous Taction d'une force horizontale statique, le cisaillement critique a la base, qui 
correspond a la force horizontale maximum que peut reprendre la structure sans se 
renverser. Cet effort de cisaillement depend de la force de gravite et du rapport 
d'elancement. Le soulevement de la fondation supportee sur deux ressorts amortisseurs 
ne peut etre amorce que si la valeur de cisaillement critique a la base est atteinte. Dans le 
cas de la fondation Winkler, le soulevement de la fondation est amorce quand le 
cisaillement a la base atteint le tiers de la valeur du cisaillement critique. 
Equations de mouvement 
Les equations du mouvement d'un systeme a un degre de liberte dynamique 
horizontal avec la fondation Winkler sont donnees dans la litterature (Yim & Chopra, 
1984): 
mu + m(h 0) + cii + ku = -mug (t) (4.47a) 
m • 
• 
^(h0)-cu + (l + ^).cK~(hd) + (l-ef)£2cw^-v-ku 
in 3/r 2/z 
+ (l + £f)kw^T(h0) + (l-ef)£2kw^-v = O (4.47b) 
3/r 2h 
b2 • 
(m+m0)v + (1+ex )cHbv+(1 - s; )e2cw -—hd(\+ex )kwbv 
in 
b2 
+ (1 - e\ )e2kw —.h6 = -{m + m0)g (4.47c) 
Le coefficient e, est egal a 1 durant le contact entier avec les elements, mais depend de 
la rotation de la semelle et du deplacement vertical pendant la phase de soulevement: 
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Contact avec les elements 
f, =1 et £2 = 0 (4.48a) 
Cote gauche souleve 
£]=£2v/b0 = ~v/b0 et e2=-l (4.48b) 
Cote droit souleve 
£i=£2v/b0 = v/b0 et £2=l (4.48c) 
Les emplacements verticaux aux bords gauche et droit de la semelle sont calcules par les 
formules suivantes respectivement: 
vlefl=v + b0{t) (4.49) 
v right • v-b0(t) (4.50) 
Puisque les ressorts ne resistent pas a tension, le soulevement d'un cote de la semelle 
aura lieu si le deplacement vlefl ou vrthl devient positif. Pour un systeme non-amorti et 
une fondation dont le poids est neglige, 1'equation (4.47b) du mouvement se simplifie a : 
-ku + (l + £?)kwj-j(h0) + (l-£?)£2kw^-.v = O (4.51) 
De cette expression, on obtient 0 en fonction de u et de v. Par substitution dans les 
equations (4.47a) et (4.47c) avec m0 neglige, on obtient le systeme d'equations a deux 
degres de liberie w et v donne par les equations (4.53a) et (4.53b). 
Q = 3hk.u(t) -(3/2).(l -£*).£2.kw-b
2.v{t) 
86 
• m 1 + 
3h2k 
M 3 0 + *i) 
.. 3.m.h(\-£r).£2 .. . 7 .. , . 
v + CM + &« = -mw At) u — - 2i»(l + £,3) 
• mv + a+f,K 
3i>2cH.(l-£
2)2.£2 V 3 (l-£"}e2.cwh.k 
v + — 
4(l + £,3) J 2 t X l + f,3) 
+ (! + £,).*„> 




2.bi\ + £l) -u = -m.g 
(4.53a) 
(4.53b) 






+ 3 (l-ff)g2.ctlM 
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2 ) 2 .^ 
4.(1 + *?) 
• w.w's (?) 
-m.g 
(4.54) 
Le systeme d'equations (4.54) est fortement non-lineaire et sera integre en utilisant 
l'algorithme de Newmark et celui de Runge-Kutta dans les logiciels Matlab et Simulink. 
On comparera les resultats et on choisira l'algorithme qui offre la meilleure 
convergence. 
4.3.2 Formulation numerique et procedure de resolution 
Contrairement au systeme de fondation a deux ressorts, on voit que les matrices de 
rigidite et d'amortisscment ne peuvent etre stockees unc sculc fois dans le processus car 
elles varient en fonction des coefficients £, et £2 qui varient continuellement en 
fonction de la rotation et du deplacement vertical a chaque instant pendant la phase du 
soulevement. II vaut done mieux integrer le systeme en utilisant un pas de temps 
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variable qui sera choisi automatiquement en fonction de la rapidite du systeme et de la 
localisation des instants ou se produisent les discontinuites. Pour ce faire, on adopte les 
methodes de Runge-Kutta en utilisant Simulink avec un pas de temps variable pour 
mieux controler ces erreurs. 
Dans Simulink, on choisit la fonction Ode45 qui est basee sur la formule explicite de 
Runge-Kutta d'ordre 4 et 5. Ce schema necessite seulement la solution au pas de temps 
immediatement precedant. Du fait que les discontinuites souvent indiquent un 
changement significatif dans le systeme dynamique, il est important de reperer les points 
de discontinuite avec precision. Autrement, une simulation pourrait amener a de fausses 
conclusions sur le comportement dynamique du systeme. L'adoption de l'utilitaire 
Simulink a ete aussi motivee du fait que le seisme est un signal qui est discretise avec un 
pas d'echantillonnage relativement important de 0.01 s. Pour detecter exactement 
l'instant du soulevement ou de Pimpact, il faut que cet instant coincide avec le pas de 
temps de calcul. Sinon, des erreurs seront probablement induites et la reponse sera plus 
au moins stable car elle est tres sensible en raison du comportement fortement non 
lineaire induit par les changements continuels des coefficients e, en fonction de la 
rotation et du deplacement vertical. Pour contourner le probleme, l'utilisation d'un pas 
de temps variable est plus efficace avec une detection des evenements decrivant 1'impact 
avec le sol. 
Pendant l'analyse, le logiciel Simulink verifie a chaque pas de temps les discontinuites 
dans Petat du systeme dynamique en utilisant la technique connue par detection des 
zeros (Zero-Crossing Detection). Cette methode permet de detecter une discontinuite a 
l'interieur du pas de temps courant et determine l'instant precis ou la discontinuite 
apparait. Un pas de temps additionnel avant et apres la discontinuite sont alors crees. Les 
deux equations (4.53a) et (4.53b) doivent etre transformees a des equations du premier 
ordre pour pouvoir les incorporer dans le schema de Runge-Kutta. Pour eviter de 
reecrire plusieurs fois tous les parametres dans le programme montre en l'annexe II, 
pose les quantites suivantes en fonction de quelques parametres. 
M\ = m 1 + -
3h2k 





(1 + £ , ) C > 




4.(1 + £?) 
2.b{\ + el) 
3h.k.(l-£f)e2.cw 
2kJ>{\ + £,3) 
_, 3M(l-f,2)f, 
A — : . 




Les equations (4.53) sont reecrites ci-dessous sous la forme (4.56) : 
Ml M + M2.v + cu + ku — —miig (t) 
mv + Cv .v + Cu.u + Kv .v + Ku.u = -mg 
(4.56a) 
(4.56b) 
De l'equation (4.56b) on deduit l'expression de v en (4.57) et par substitution de cette 
derniere dans l'equation (4.56a) et en mettant en facteurs les vitesses et deplacements on 
aboutit vers l'equation (4.58). 






V m J 
u Cv.v+ 
m 
r Ml \ Ml 
k Ku \u kv.v = -mii (t) + Ml.g (4.58) 
\ m J m 
Si on suppose le changement de variables suivant: 
y\ = u ; y3 = v ; y\ = y2 ; y>3 = yA (4.59) 
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L'equation (3.58) s'ecrit en fonction des variables yl, y2, y3 et y4 de la facon suivante : 
M 
( Ml A 
m 
Ml„\ . M2, 
(-miis(0+M2.g)- c-— C„ \y2+— Cv.y4- k-—K„ \yl+—K.yi 
m m 
(4.60) 
y tit j in j 
De meme l'equation (3.56b) decrivant le mouvement de vibration verticale devient: 
y4 = —(-m.g-Cv.y4-Cu.y2-Kv.y2-Kll.y\) (4.61) 
m 
Ce sont les equations (4.60) et (4.61) qui sont utilisees dans la methode de Runge Kutta. 
4.3.3 Reponse en vibration libre avec fondation Winkler 
Svsteme non-amorti 
On impose une vitesse initiale a la structure. Le deuxieme mode n'est pas excite au 
debut des vibrations car le centre de la semelle ne se deplace pas verticalement: la 
semelle subit une rotation mais autour de ce point et la reponse constitue entierement le 
premier mode de vibration. L'amplitude de la vitesse initiale est ajustee pour amorcer un 
soulevement. Les valeurs critiques de deplacement et de la rotation a atteindre pour que 
la semelle se souleve sont respectivement les suivantes : 
8u=mg/2kwb
2 ; uu=mgb/(3hlc) (4.62) 
Quand le deplacement critique, it,,, donne par l'equation (4.62) est atteint, le 
soulevement de la semelle commence graduellement et la semelle de la fondation se 
libere graduellement des elements ressorts-amortisseurs, l'un apres l'autre a partir de 
l'extremite en se deplacant vers l'interieur jusqu'a une certaine portion de la semelle qui 
depend de la valeur de la vitesse initiale imposee. A la fin de l'episode soulevement, la 
semelle rejoint graduellement les elements ressorts-amortisseurs jusqu'au contact total. 
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Dans le cas d'une modelisation avec settlement deux ressorts, la reponse pouvait etre 
predite par des equations lineaires parce que des le debut du soulevement, il n'y avait 
plus de moment additionnel pouvant se developper et la relation moment-rotation etait 
lineaire. Ici, par contre, durant le soulevement, la reponse en deplacement est non 
lineaire et aucune expression analytique de la solution n'est possible. II est done 
necessaire d'utiliser le calcul numerique meme pour le cas non-amorti. Les coefficients 
de contact ex et £, dans ce cas ne sont plus constants durant la phase de contact ou 
soulevement mais dependent continuellement du deplacement vertical et de la rotation 
de la semelle. II faut done verifier les conditions de contact et recalculer les nouvelles 
valeurs de ces coefficients a chaque evaluation des quantites. 
Comme exemple de calcul, on considere d'abord un modele simple de mur, dont le 
rapport d'elancement a est egal a 10 et le rapport de rigidite entre la superstructure et le 
sol/? egal a 8. On s'interesse d'abord a la reponse du systeme sans aucun 
amortissement. Le systeme d'equations est integre numeriquement. Sur la Figure 4.18a, 
on presente la deformation de la structure (u). La reponse n'est que la superposition des 
modes propres de vibration tels que defmis pour le cas de la fondation a deux ressorts. 
La courbe en pointilles decrit le mouvement de vibration lorsque le soulevement est 
empeche (ressorts travaillant en traction et contact complet sur toute la largeur de la 
semelle) et la courbe pleine decrit la reponse de la structure lorsque le soulevement est 
permis. Quand le systeme vibre dans le premier mode de vibration, le mouvement ne 
comprend que le deplacement horizontal et la rotation de la semelle, tandis que la 
vibration dans le second mode est exclusivement decrite par le mouvement vertical. 
La Figure 4.20b donne le detail du premier episode de soulevement. Le soulevement 
debute lorsque Ton atteint le deplacement critique. Cette fois, la masse ne vibre plus 
autour d'un deplacement critique comme dans la modelisation avec deux ressorts. Elle 
vibre plutot avec une frequence elevee tout en continuant a se deplacer graduellement 
jusqu'a atteindre une valeur qui excede legerement 2.0 fois le deplacement critique. 
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Figure 4.20 Reponse en vibration libre, a=10, /?=8, systeme non-amorti. 
(a) deformation; (b) zoom sur la deformation en soulevement 
Quand la semelle revient en contact complet avec les elements ressorts-amortisseurs, 
1'amplitude de l'acceleration verticale est nettement superieure a celle qui prevalait 
pendant le soulevement, comme montre sur la Figure 4.21. Apres le contact complet de 
la semelle avec les ressorts, il y a en effet creation d'une acceleration verticale. A partir 
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de ce moment, les deux modes de vibration contribuent a la reponse, contrairement au 
cas ou le soulevement est empeche. 
Acceleration verticale de la structure flexible 
I 
Temps (s) 
Figure 4.21 Reponse en vibration libre sur fondation Winkler 
Acceleration verticale: Systeme non-amorti a=10, /?=8. 
Systeme amorti 
Tout d'abord on voudrait comparer la reponse en vibration libre obtenue par Yim et 
Chopra (1983) avec la reponse obtenue avec Matlab. Le calcul est effectue pour une 
structure de periode fondamentale egale a l'unite. Le taux d'amortissement introduit 
dans la fondation et dans la superstructure sont pris egaux a 5% et 40% respectivement. 
Le rapport de Pelancement et le rapport de rigidite sont maintenus comme dans le cas 
non amortie. La reponse de la structure est montree sur la Figure 4.22. On observe que 
les deux resultats sont identiques : le calcul avec Matlab donne exactement la reponse 
obtenue par Yim et Chopra (1983). 
Par la suite on examine l'effet de l'amortissement sur le comportement de la meme 
structure. On prend dans ce cas, un taux d'amortissement dans la superstructure egal a 
3% tandis que dans la fondation on choisit un taux de 13%. La reponse est presentee sur 













Figure 4.22 Reponse en vibration libre d'une structure amortie a -10, j3 - 8, T 
g = 5%, £ = 40% : (a) resultas (Yim & Chopra, 1983); (b) Calcul Matlab 
= ls, 
• Contact complet avec les elements 
Dans le cas du contact complet avec la semelle (courbe en pointilles) le premier mode 
de vibration inclut le deplacement horizontal de la structure couple avec la rotation de la 
semelle de fondation par rapport a son centre de gravite. Le facteur d'amortissement est 
une combinaison lineaire de £v et %. II est n o t e ^ . Le rapport d 'amortissement pour le 
deuxieme mode de vibration qui implique le mouvement vertical, non couple avec le 
deplacement horizontal et la rotation de la base, est tout simplement£2 =£ =13%, 
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c'est le rapport d'amortissement de la structure dans la vibration verticale. Les rapports 
d'amortissements modaux sont donnes par les relations (Yim & Chopra, 1983): 
* = (3* ' + y?' )H*
+ > L 
3. a 
3 (4.63) 
Si =4* (4-64) 
Dans notre exemple, lorsque la semelle est empechee de se soulever, le deplacement 
lateral de la masse et la rotation de la semelle decroissent exponentiellement avec a un 
taux defini uniquement par le facteur d'amortissement du premier mode £ p ceci parce 
que le second mode ne contribue pas a la reponse. Dans notre exemple £v =13% et 
| = 3% : on obtient £, =0.8% et £2 =13%. Pendant que la semelle est en contact 
continu avec les elements de la fondation, les reponses u, 6 decroissent done d'une 
maniere exponentielle avec un taux controle par£t = 0.8%. 
• Soulevement permis 
Apres le soulevement, le premier mode de vibration est suppose non-amorti car il 
s'agit d'un mode de corps rigide sans source d'amortissement. L'amortissement de 
deuxieme mode (hautes frequences) serait similaire a celui du modele comprenant deux 





Dans le cas ou %v = 13% et £ = 3%, et on obtient £2 = 9.7%. Durant le soulevement, 
les vibrations verticales de la masse decroissent done exponentiellement avec un taux 
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defini par £2 = 9.7%, ce qui est assez eleve pour provoquer une decroissance rapide des 
oscillations a haute frequence. La courbe de la Figure 4.23a montre la deformation 
amortie de la structure. Dans le cas ou le soulevement est permis, ramortissement reduit 
la tendance de la fondation a se soulever. En meme temps, il reduit la duree du 
soulevement apres chaque cycle. Les hautes frequences sont amorties avec un 
amortissement de £v =13% pendant le contact et ^2 =9.7% pendant le soulevement. 
Ces hautes frequences sont fortement amorties apres la deuxieme sequence. Si le 
soulevement est empeche (contact avec tous les elements - ressorts), la reponse est 




Deformation de la structure en vibration libre amortie 
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Rotation de la semelle en vibration libre amortie 
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Figure 4.23 Reponse en vibration libre amortie sur fondation Winkler : 
(a) deformation de la structure ; (b) rotation de la semelle ; (c) deplacement lateral total. 
4 = 3%, £, =13%. 
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Contrairement au emplacement horizontal, la rotation de la semelle presentee sur la 
Figure 4.23b continue d'augmenter de facon considerable dans ce cas particulier, apres 
le soulevement, mais son amplitude diminue graduellement chaque episode de 
soulevement. On voit aussi que le soulevement allonge la periode de vibration. La 
contribution des hautes frequences a la deformation horizontale, a la rotation et au 
deplacement vertical des bords est dominante dans les premiers cycles de vibration. La 
Figure 4.23c montre le deplacement lateral total du mur. On voit sur la courbe que le 
soulevement allonge la periode de vibration. L'effet de 1'amortissement dans le second 
mode, pendant le contact complet de la semelle et dans le mode a haute frequence 
pendant le soulevement, est tellement important que le deplacement vertical des bords 
(Figure 4.24) est legerement reduit lorsque Ton permet le soulevement. 
(a) Deplacement vertical du bord gauche 
Temps (s) 
Figure 4.24 Reponse en vibration libre amortie sur fondation Winkler : 
(a) deplacement vertical du bord gauche; (b) deplacement vertical du bord droit. 
£ = 3%, £,=13% 
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4.3.4 Reponse sismique de la structure 
Pour examiner le comportement sismique, le calcul est fait sous un seisme artificiel 
genere pour la region de Vancouver pour un scenario Magnitude 7.2 et distance 
hypocentrale de 30 km. Le signal est montre sur la Figure 4.25. Sa duree est d'environ 
20 s. Ce signal a un pic d'acceleration de 0.149 g qui se produit a 1'instant t = 7 s. 
Seisme Quest Canada M7.2-30 
5 -0.05 - -im-fln-irIPIJ m. \ v\ i"•' n i 
| -o.i 'III T-..--I —-' | 
0 5 10 15 20 25 
Temps (s) 
Figure 4.25 Signal temporel artificiel de l'ouest Canadien. M7.2-30 
On considere le mur de 10 etages situe dans la region de Vancouver. Sa hauteur est de 
30 m et la largeur de la semelle est de 10.86 m. La hauteur effective dans notre modele 
est prise egale a 20 m, puisque la resultante de la repartition triangulaire des efforts est 
appliquee a 2/3 de la hauteur. Ce qui donne un rapport d'elancement a egal a 3.68. Le 
poids sismique est egal a 3000 kN par etage avec un rapport de masse egale 0.4 (poids 
vertical = 1200 kN / etage). La periode du mur reposant sur une base fixe est egale a T = 
1.282 s donnant une rigidite laterale du mur de 73473394 kN/m . La rigidite du sol est 
etablie de telle sorte que le rapport de rigidite entre la superstructure et le sol, /?, est egal 
a 24. On s'interesse d'abord a la reponse du systeme sans aucun amortissement. Par la 
suite, on fait l'analyse de la reponse du systeme amorti. L'amortissement choisi dans ce 
cas est de 3% pour la superstructure et 13% pour la fondation. 
Comme le systeme est fortement non lineaire. La reponse sismique est plus complexe 
que celle obtenue en vibration libre et des erreurs sont inevitablement induites lors du 
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calcul. La reponse est calculee done par l'integration des equations (4.60) et (4.61). La 
reponse sismique est presentee sur les Figures 4.26 et 4.27. Deux conditions de contact 
sont considerees: contact avec les elements de fondation (soulevement empeche) et 
soulevement permis. La reponse pour le premier cas est entierement due au premier 
mode de vibration naturel du systeme. Le comportement est similaire a la reponse d'un 
systeme a un degre de liberte. Dans le cas ou le soulevement est permis, la semelle reste 
en contact durant les premiers cycles d'oscillation, jusqu'a atteindre un deplacement et 
une rotation critiques. A cet instant, la semelle commence a se separer graduellement des 
elements de la fondation. La duree de soulevement depend de l'amplitude de la rotation 
presentee sur la Figure 4.26b. La masse subit des hautes frequences au fur et a mesure 
que la semelle se separe des ressorts et lorsque le contact est graduellement retabli par la 
suite. Ces vibrations a haute frequence sont rapidement attenuees par ramortissement 
qui a ete introduit dans la fondation. Le soulevement ne se produit pas forcement a 
l'instant du pic acceleration. Cela depend du contenu du seisme, car l'acceleration du sol 
pourrait contribuer a decelerer le mur en mouvement ou la force le basculement dans la 
direction opposee. Dans cet exemple, le pic d'acceleration du seisme se produit a / = 7 s 
alors que soulevement se produit bien avant, vers un temps t = 2 s. De meme, on 
remarque que la structure subit un soulevement plus long, vers l'instant / =10.5 s, au 
moment ou l'acceleration du sol est relativement faible. A ce moment, on note que la 
rotation atteint une valeur maximale apres le temps / = 11 s. Cela signifie que la duree 
du soulevement depend du sens de la rotation de la semelle vis-a-vis du sens des 
impulsions induites par le mouvement sismique du sol. Au moment ou la rotation est 
maximale, le deplacement vertical au centre de la semelle atteint aussi une valeur 
maximale v = 18 mm (Figure 4.28a). Meme si l'amplitude de l'acceleration du sol 
diminue avec le temps, le deplacement de la masse continue a s'amplifier et la semelle 
continue a se soulever jusqu'a un temps egal a 17.5 s. 
La Figure 4.26c montre que le deplacement lateral total de la structure a la meme allure 
que la rotation de la semelle, ceci parce qu'il est egal a la deformation de la structure 
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additionne a au deplacement horizontal du a la rotation de la semelle. On observe aussi 
la meme periode d'oscillation que celle de la rotation mais avec une amplitude de 
vibration superieure qui est due a la deformation de la structure. Sur cette figure on 
distingue bien l'allongement des periodes de vibration depuis le debut du soulevement 
de la semelle, quoiqu'il soit moins important que pour le systeme non amorti. 

















Figure 4.26 Reponse sismique du mur de 10 etages sur fondation Winkler. Systeme 
amorti: (a) deformation u/h ; (b) rotation de la semelle; (c) deplacement lateral total; 
a = 3.68; fi = 24; £ = 3%; £, = 13% 
La Figure 4.27 montre les deplacements verticaux des deux extremites de la semelle, on 
voit bien sur les courbes qu'on peut distinguer nettement le soulevement le plus 
important a partir du temps / = 12 s. L'amplitude des deplacements verticaux est 
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amplifiee par le soulevement et les emplacements des cotes droit et gauche sont en 
opposition de phase : l'un se souleve lorsque l'autre se deplace legerement vers le bas 
pour commencer a vibrer autour d'une valeur egale a 2 fois le produit de la rotation 
critique et la largeur de la semelle. Les amplitudes des deplacements verticaux aux deux 
extremites ne sont pas exactement les memes puisqu'elles dependent du signal sismique 
(amplitudes et duree des pulses) pendant le soulevement et des conditions initiales en 
vitesse et en acceleration a chaque impact avec la semelle. On peut constater que 
l'amortissement reduit la duree du soulevement et, par consequent, la tendance au 
soulevement de la semelle. A la fin du seisme, l'amplitude de la reponse commence a 
diminuer mais le mur continue a se soulever pendant un certain temps. A cause de 
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Figure 4.27 Reponse sismique du mur de 10 etages sur fondation Winkler. Systeme 
amorti: deplacements verticaux aux bords. a = 3.68; /? = 24; £ = 3%; £,v =13% 
La Figure 4.28a montre qu'il y a une faible contribution des vibrations verticales de la 
masse avant le temps / = 12 s. Meme avec de faibles et brefs episodes de soulevement 
vers 3 s et 7 s, le deplacement vertical du centre de la semelle demeure egal au tassement 
sous la charge verticale et la vitesse verticale reste nulle jusqu'au soulevement. Cela n'a 
pas vraiment affecte la reponse en deplacement car, pour la fondation Winkler, 
contrairement au cas de deux ressorts, le soulevement se fait graduellement et le moment 
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a la base continue a augmenter avec la rotation d'une facon non lineaire, raeme si la 
semelle se separe du ressort extreme, le centre de la semelle restant quasiment fixe. La 
rotation et les deplacements verticaux des deux bords de la semelle augmentent avec le 
soulevement. Cela est du au mouvement de corps rigide decrit par le premier mode de 
vibration. Ce dernier cesse de s'amortir pendant le soulevement. 
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Figure 4.28 Reponse sismique amortie du mur de 10 etages sur fondation Winkler: 
(a) deplacement vertical; (b) vitesse verticale; (c) acceleration verticale. 
a = 3.68 ; fi = 24; ^ = 3%; ^v =13% 
La rotation et les deplacements verticaux ont une contribution dominante pendant le 
soulevement. Puisque le sol est considere comme un milieu homogene elastique, il ne 
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devrait pas y avoir de deplacement total residuel de la structure du au bercement apres la 
fin de seisme. Ce deplacement est calcule par simple multiplication de la rotation de la 
semelle par la hauteur du mur. De meme, on a suppose que la superstructure demeurait 
elastique. Le deplacement total final doit done rejoindre le deplacement initial et aucun 
deplacement horizontal residuel ne devrait etre note apres la fin du seisme 
4.3.5 Stabilite et convergence de la solution 
La reponse sismique de la structure calculee avec le modele de Winkler avec un pas 
de temps assez grand {dt = 0.01 s) montre une amplitude de soulevement et une periode 
de bercement assez importantes, car le comportement est non lineaire durant les phases 
de soulevement (Figure 4.29). 
( a ) Deformation de la structure avec d iffe rents pas dt = 0.0001 s • dt = 0.001 s 
dt = 0.005 s 
dt = 0.01 s 
(b) 
5 10 15 
Deplacement lateral total avec diffe rents pas 
20 25 
dt = 0.0001s 
dt = 0.001s 
dt = 0.005 s 
dt = 0.01s 
-600 !--
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Figure 4.29 Reponse sismique sur fondation Winkler avec differents pas de temps : 
(a) deformation de la structure ; (b) deplacement lateral total, E, = 3%; £ =13% 
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Plus on reduit la taille du pas de temps, plus l'amplitude de deplacement lateral est 
reduite jusqu'a ce qu'elle converge vers la meme solution avec des valeurs de pas de 
temps inferieures a une certaine limite. La solution obtenue avec un pas de 0.001 ou 
0.0001 s est la meme. Pour nos calculs ulterieurs on utilise alors un pas de temps 
inferieur ou egal a 0.001 s. un pas aussi faible est necessaire pour obtenir une precision 
de la reponse et assurer la convergence des solutions des equations de mouvement a 
l'interieur de chaque pas de temps. La Figure 4.30 montre la reponse de la structure avec 
une fondation Winkler. Le calcul est fait pour deux valeurs differentes du rapport 
d'amortissement dans la superstructure. On voit que le choix de la valeur du rapport n'a 
eu aucun effet significatif sur la reponse. La stabilite du systeme demeure maintenue 
meme durant le soulevement de la semelle. De meme la reponse montree sur la Figure 
4.31, prouve la variation du rapport d'amortissement dans la fondation n'a provoque 
aucun changement dans le comportement global de la solution obtenue par le modele de 
Winkler. Par consequent le modele de fondation Winkler avec un pas de temps 
suffisamment petit {dt =0.001 s) offre une meilleur stabilite du systeme par rapport au 
modele a deux ressorts et assure une bonne convergence vers la solution. 
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Figure 4.30 Reponse sismique sur fondation Winkler pour E,v = 23% : 
(a) <f = 5% et (b) £ = 3% dans la superstructure. 
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Figure 4.31 Reponse sismique sur fondation Winkler pour t, = 3% : 
£, = 13% et £, = 23% dans la fondation 
Comparaison des reponses avec Newmark et Runge-Kutta 
Dans ce qui suit on examine la solution obtenue par l'algorithme de Newmark et celui 
de Runge-Kutta utilisant Simulink dans Matlab. On montre aux Figures 4.32 et 4.33 une 
comparaison des solutions obtenues de l'algorithme de Runge-Kutta et de 1'algorithme 
de Newmark pour le mur de 10 etages soumis au seisme de l'Est (Figure 3.7). Pour cet 
exemple, le soulevement debute a un temps / = 12 s et se produit a chaque cycle 
d'oscillation jusqu'a un temps t = 23 s. Sur la Figure 4.32a, on remarque nettement que 
les deformations de la structure (u) calculees par les deux methodes sont identiques 
avant, pendant et apres le soulevement. Cependant, la rotation calculee avec la methode 
de Newmark est legerement superieure a celle calculee avec la methode de Runge-Kutta 
lorsqu'il y a soulevement: a chaque cycle d'oscillation apres / = 12 s, les valeurs de 
pointe de rotation obtenues de la methode de Newmark excedent celles predites avec 
l'algorithme de Runge-Kutta. Ailleurs, les deux solutions sont identiques. Cela est du a 
la valeur de l'amplitude de la rotation a l'instant du soulevement, car les constantes ex et 
£2 dependent continuellement de la valeur de la rotation et du deplacement vertical, 
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mais pas de la deflexion de la structure. Puisque la condition de contact avec les ressorts 
depend aussi de la valeur de la rotation, il faut employer un pas de temps trop petit 
utilisant la methode de Newmark et cela necessite un temps de calcul trop important, 
pour que la valeur des coefficients e] et e2 juste a l'instant du soulevement 
correspondent bien a la condition reelle du contact. L'utilisation d'un pas de temps 
variable pour la simulation avec Simulink utilisant le schema de Runge-Kutta permet 
d'obtenir une solution plus precise. 
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Figure 4.32 Reponse sismique amortie g = 3%;£„ =13% (a) deformation u/h, 
(b) rotation de la semelle; (c) deplacement lateral total de la structure 
106 
Le emplacement lateral total au sommet est montre sur la Figure 4.32c. Bien qu'on 
remarque que les reponses obtenues par les deux calculs sont tres semblables, le 
deplacement lateral maximal atteint avec la methode de Newmark est superieur a celui 
obtenu par la methode de Runge-Kutta, ceci etant du au fait que le deplacement lateral 
total est en grande partie proportionnel a la rotation de la semelle. 
Par ailleurs, la Figure 4.33 montre des legers ecarts en deplacement vertical et vitesse 
verticale entre les deux methodes de calcul. Ces ecarts entre les resultats obtenus des 
deux methodes (surtout au premier soulevement a t = 12 s) sont associes aux differences 
sur la rotation. On note lors des deux premiers episodes de soulevement que le 
deplacement vertical du centre de la semelle est superieur a zero, ce qui signifie que le 
centre de la semelle se separe du sol et se souleve a ces moments en raison des rotations 
import antes. 
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Figure 4.33 Reponse sismique amortie^ = 3%;£v =13%. 
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4.4 Conclusion sur le chapitre 4 
Les equations du mouvement apres le soulevement sont complexes lorsque Ton utilise 
le modele du Winkler du fait que le comportement global de la structure est fortement 
non-lineaire a cause de la non-linearite de la relation moment-rotation pendant les 
phases de soulevement. En depit de cette complexity, on a montre que l'integration 
numerique des systemes dynamiques utilisant ce modele a permis des resultats plus 
stables par rapport au modele a deux ressorts et ces resultats convergent vers la raeme 
solution avec un pas de temps suffisamment petit. 
Le choix des valeurs de parametres tel que les coefficients d'amortissement dans le 
systeme pourrait perturber la stabilite de la solution obtenue par le modele a deux 
ressorts dependamment de l'instant de la discontinuity de systeme. On a vu qu'avec le 
modele de Winkler, le choix des parametres ne provoque aucune perturbation de 
comportement global du systeme et la stabilite de la solution demeure maintenue meme 
durant le soulevement de la semelle. On a vu aussi que dans certains cas, la solution 
obtenue par le modele a deux ressorts a converge vers une meme solution, mais cette 
solution etait tres sensible au choix de l'amortissement. En utilisant le modele a deux 
ressorts, il n'est pas garanti qu'il y aura stabilite et convergence de la solution car on a 
des changements tres brusques de la rigidite et de l'amortissement a l'amorce et a la fin 
de chaque episode de soulevement. Le modele de fondation Winkler avec un pas de 
temps suffisamment petit (dt =0.001 s) permet de reduire le risque de non-convergence 
et offre une meilleur stabilite de la solution par rapport au modele a deux ressorts. 
La periode de vibration du systeme pendant le contact avec les elements de fondation 
exprimce par la relation Tc = T/t&l avec <w, la frequence donnee par la relation (4.33) 
Avec des valeurs de /3 = 8 et a = 10, on trouve une valeur theorique de 2.38 s. Cette 
periode est bien retrouvee sur la Figure 4.20. On a examine ensuite la solution obtenue 
pour le modele de Winkler par deux methodes de calcul: Newmark avec un pas de 
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temps fixe et Runge-Kutta avec un pas de temps variable. On a montre que la reponse 
sismique d'un mur de 10 etages, obtenue en utilisant la methode de Runge-Kutta dans 
Simulink de Matlab est quasiment la meme que celle obtenue par la methode de 
Newmark a part une legere amplification de la rotation a l'instant de soulevement en 
utilisant Newmark. Puisque la condition de contact avec les ressorts depend 
continuellement de la valeur de la rotation, il faut employer un pas de temps trop petit si 
on utilise la methode de Newmark, pour que la valeur de la rotation juste a l'instant du 
soulevement corresponde bien a la condition reelle du contact. Cela necessite un temps 
de calcul trop important et l'utilisation d'un pas de temps variable dans Simulink 
utilisant le schema de Runge-Kutta permet d'obtenir une solution plus precise. On 
utilisera done pour la suite de l'etude le schema d'integration explicite de Runge-Kutta 
dans Simulink pour l'analyse sismique des murs, ceci pour pouvoir detecter les instants 
de discontinuity 
En plus de la precision des resultats obtenue par le modele Winkler, on sait qu'il est plus 
realiste pour modeliser le sol de fondation car la rigidite du sol est continue et le 
soulevement de la semelle se produit progressivement. Pour ces raisons on choisit de 
mener les analyses dans les prochains chapitres avec une fondation Winkler en utilisant 
la methode de Runge-Kutta avec un pas de temps automatiquement variable. 
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CHAPITRE 5 Reponse sismique des murs avec Ruaumoko 
Ruaumoko est un Logiciel de calcul de la reponse sismique non lineaire des 
structures. II serait tres pratique de l'utiliser pour calculer la reponse des murs de refends 
en beton arme qui se comporteraient dans le domaine inelastique, car des hysteresis de 
comportement de beton sont deja incorpores dans le programme, notamment l'hysteresis 
de Takeda utilisee dans la plus part des recherches. Cependant, pour notre etude 
considerant les murs se comportant dans le domaine elastique et tenant compte du 
soulevement des fondations, on voudrait etre sur de la modelisation choisie dans 
Rumauoko, en l'occurrence de la fondation et de la reponse sismique correspondant. On 
a juge alors utile de comparer les resultats obtenus dans Ruaumoko dans le cas elastique 
avec ceux obtenus dans Matlab pour s'assurer d'une part, de la modelisation de la 
fondation dans Ruaumoko tenant compte de soulevement de la fondation, cette 
modelisation qu'on pourrait associer dans la recherche subsequente au comportement 
inelastique des murs de refends en beton arme et d'autre part, de valider la mise en 
equation du systeme dynamique qu'on a implements dans Matalb pour pouvoir l'utiliser 
dans notre etude parametrique des murs elastiques. 
5.1 Hypotheses considerees dans Panalyse 
Dans cette section, la modelisation bi-dimensionnelle d'un mur de refend en beton 
arme de 10 etages est effectuee avec le logiciel Ruaumoko (Carr, 2003). Le mur a une 
hauteur de 30 m, il est fixe a une semelle rectangulaire de 8.71 m de longueur et de 4.36 
m de largeur. Les modeles numeriques considerent une structure elastique sur une 
fondation flexible sans possibility de glissement de la semelle l'interface. La rigidite de 
la fondation s'exerce dans la direction verticale et elle est representee par des ressorts 
dont le comportement est lineaire. Les valeurs des constantes de rigidites verticales sont 
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calculees pour une semelle rigide rectangulaire sur un milieu homogene elastique semi 
infini. 
Les equations introduites dans le calcul numerique par Matlab portent sur un systeme 
comprenant une seule et meme masse dans les deux directions (horizontale et verticale). 
Avec le logiciel Ruaurnoko, on introduit la masse horizontale correspondant au poids 
sismique et une masse verticale correspondant a la charge verticale supportee par le mur. 
La masse verticale est egale au produit du rapport de masse choisi et de la masse 
horizontale totale du mur. II faut veiller aussi a introduire dans les equations decrivant le 
deuxieme mode de vibration dans le modele Matlab une masse verticale egale a la 
charge supportee par le mur. 
Plusieurs hypotheses sont considerees dans notre etude pour la simplification des 
calculs, et les resultats obtenus avec le logiciel Ruaumoko sont compares avec ceux 
obtenus numeriquement en utilisant Matlab. Les hypotheses simplificatrices se resument 
comme suit: 
1. la fondation est un demi espace elastique dont les parametres caracteristiques 
sont independants de la frequence du seisme. 
2. le sol est homogene isotrope et lineairement elastique. 
3. la semelle de fondation est empechee de se deplacer lateralement, le glissement 
est done neglige. 
4. l'amortissement de systeme sol-structure est considere proportionnel a la masse 
et a la rigidite. 
5. seulement la composante horizontale de 1'excitation sismique est consideree. 
6. la semelle de fondation est rigide et de forme rectangulaire, avec une longueur 
egale a deux fois la largeur. 
7. la hauteur de la masse dans les modeles est de 20 m (soit 2/3 de la hauteur du 
batiment) a cause de la repartition equivalente triangulaire des efforts sismiques. 
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Pour introduire l'effet du sol sur le mouvement du bercement de la semelle, des ressorts 
elastiques avec une rigidite constante sont introduits dans le modele Ruaumoko. Pour le 
cas de la fondation a deux elements ressorts-amortisseurs, les deux ressorts sont places a 
chaque extremite de la semelle et ils ont chacun une rigidite egale a la rigidite totale du 
sol divisee par 2. Pour le modele de Winkler, des elements ressorts-amortisseurs sont 
repartis uniformement sur la longueur de la semelle. Dans le cas de la solution Matlab, le 
sol est represente par un support elastique continu sur la longueur de la fondation. 
5.2 Amortissement de Rayleigh 
L'amortissement utilise dans Ruaumoko est un amortissement de Rayleigh applique 
pour dormer un niveau d'amortissement d'au moins 3%, correspondant au mode 
fondamentale de vibration de la structure supposee supportee sur une fondation rigide. 
L'amortissement effectif des murs pendant la conception provient en realite de deux 
sources : l'amortissement visqueux elastique et l'amortissement hysteretique. Puisque 
les murs dans notre cas restent dans le domaine elastique, l'amortissement effectif 
provient exclusivement de l'amortissement visqueux. De meme l'amortissement de la 
fondation doit etre modelise par un amortissement visqueux qui constitue la contribution 
de l'amortissement hysteretique du sol et l'amortissement de radiation. Plusieurs auteurs 
avaient montre que l'amortissement hysteretique du sol est negligeable devant celui 
provenant de la radiation (Gazetas et al, 2004). On ne considere dans nos calculs que 
Pamortissement visqueux dans la superstructure et l'amortissement radiant dans la 
fondation. Enfin l'amortissement effectif visqueux du systeme global sol-structure est 
calcule par la somme des amortissements dans chaque partie du systeme en utilisant 
l'amortissement de Rayleigh qui peut etre modelise proportionnel a la matrice de rigidite 
et la matrice de masse. L'amortissement de Rayleigh est donne par la relation suivante : 
C = a.M + j3.K (5.1) 
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Les facteursa et f3 sont calcules (5.2) pour obtenir le niveau d'amortissement visqueux 
a deux frequences differentes, generalement celles du premier et du second mode. 
a=2.a)].Q)2.(co].g2-co2.g]) 2.{o)rg,-(o1.g1) 
cof - co\ a>] - co\ 
Priestley et Grant (2005) ont montre que l'amortissement visqueux elastique est mieux 
modelise par l'amortissement proportionnel a la rigidite tangente si la structure passe 
dans le domaine inelastique. Dans ce cas, l'amortissement hysteretique de la structure 
dans le domaine inelastique serait modelise par une loi d'hysteresis. Cependant, dans 
notre cas, la structure reste dans le domaine elastique on aurait pu utiliser la rigidite 
initiale si on avait fait une etude sans tenir compte de soulevement. Mais dans le cas de 
soulevement de fondation, la rigidite et l'amortissement dans la semelle varient avec le 
soulevement et il est preferable de considerer la rigidite tangente. 
Pour le calcul de la reponse utilisant le logiciel Ruaumoko, il faut specifier separement 
les valeurs des coefficients a et P qui determinent le niveau de Pamortissement 
proportionnel correspondant a chaque element de systeme. 
5.3 Comparaison des reponses de Ruaumoko et de Matlab 
Dans cette section on compare la reponse sismique obtenue avec Matlab par 
integration des systemes d'equations d'equilibre dynamique a la reponse obtenue par 
Ruaumoko, d'un mur de refend de 10 etages soumis a un seisme de l'Est de Canada 
(Seisme artificiel E7-70). On effectue cette comparaison pour les modeles de fondation 
avec deux ressorts et le modele de fondation Winkler. Les modeles numeriques dans 
Ruaumoko sont integres comme des structures elastiques et sont developpes en utilisant 
les hypotheses citees au paragraphe 5.1. Le mur peut etre represente par un poteau 
modelise en utilisant l'element cadre poutre-poteau (type Frame) en beton arme, tandis 
que la semelle peut etre representee par une poutre modelisee en utilisant l'element 
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poutre Giberson (Figure 5.1). Dans notre cas, on peut aussi representer le mur avec des 
elements Giberson. Ce type d'elements comprend une membrure prismatique centrale 
elastique et des rorules plastiques localisees aux extremites de 1'element. 
Comme le mur est suppose rester dans le domaine elastique, on n'utilise pas l'option de 
la rotule plastique. La masse totale (poids sismique) du mur est modelisee par une masse 
concentree localisee aux deux tiers de sa hauteur totale en supposant que la distribution 
des forces d'inertie le long de la hauteur est un triangle inverse. La semelle de la 
fondation est supposee infiniment rigide. Elle est posee sur des elements ressorts 
lineaires mais qui n'offrent aucune resistance a la traction : des que la force dans le 
ressort devient nulle, le ressort libere la semelle et le soulevement est permis. Dans le 
logiciel, ce comportement est obtenu en utilisant un element de type ressort (Spring) 
avec hysteresis No 19 montree sur la Figure 5.2. On doit choisir une connexion entre 
le mur et la semelle rigide pour que le degre de liberte de basculement soit active. En 
d'autres termes, si la connexion entre le mur et la semelle etait simple, alors la semelle 
subirait seulement un mouvement vertical de translation. Un assemblage rigide est done 
specifie entre ces deux elements. 
Noeud 1: soitutunet 




F = k0MPN(d-Gap) 
Figure 5.2 Hysteresis de ressort. Contact Hertzian (Davis 1992) 
La masse horizontale totale m est egale 3058100 kg a et la rigidite k = 47022.972 kN/m, 
ce qui donne une periode de T= 1.603 s pour la structure sur base fixe. On suppose un 
sol de type C ayant un module de cisaillement G = 625 MPa et une semelle rectangulaire 
(8.71 m x 4.36 m). Le poids supporte par le mur est de 12000 kN. 
Pour le calcul et la comparaison des reponses, on utilise dans les deux logiciels (Matlab 
et Ruaumoko) et pour les deux modeles une acceleration moyenne et un pas de temps 
constant egal a 0.001 s. Ce pas est deja valide au chapitre 4 : la reponse avec un pas de 
temps de 0.0001 s ou de 0.001 s, converge vers la meme solution. 
5.3.1 Modele de la fondation a deux ressorts dans Ruaumoko 
La fondation dans Ruaumoko est modelisee par deux ressorts lineaires places aux 
bords de la semelle. La rigidite initiale dans les deux ressorts est basee sur un 
comportement elastique du sol en dessous de la semelle et donne lieu a un tassement 
sous Feffet de la charge verticale supportee par le mur. Pour determiner la rigidite du 
sol, on utilise les formules de Gazetas (1991) pour les semelles rigides rectangulaires 
posees sur un sol elastique. On ne considere que la rigidite verticale du sol et chaque 
ressort reprend done la moitie de la rigidite verticale totale, soit kf= 6917307.692 
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kN/m. Avec ces ressorts, la periode de la structure dans les deux premiers modes sont 
1.76 s (mode couple deplacement et rotation) et 0.093 s dans le mode vertical. 
Svsteme non amorti 
Pour examiner Pinfluence de l'amortissement, on considere d'abord que la structure 
est non amortie, et on calcule la reponse du mur soumis au seisme de la Figure 3.7 pour 
la region de Montreal. Le deplacement lateral total et les deplacements verticaux des 
extremites de la semelle en empechant le soulevement de la semelle sont presentes sur la 
Figure 5.3. On remarque d'abord, que la reponse calculee numeriquement par Matlab est 
exactement la meme que celle donnee par le logiciel Ruaumoko. 
Puisque le soulevement est empeche, le sol resiste en tension et limite les deplacements 
verticaux vers le haut de telle sorte que ces deplacements sur les Figures 5.3a et 5.3b 
demeurent negatifs, la semelle restant en tout temps 1 mm sous la surface du sol. Le 
deplacement lateral total de la structure obtenu par les deux logiciels est la somme de la 
deformation de la structure et du deplacement horizontal de la structure du au bercement 
de la semelle (Figure 5.3c). Les deux graphiques sont confondus et le deplacement 
lateral maximal est egal a 7.8 cm a 1'instant / = 16 s. 
Le seisme utilise pour le calcul temporel dans le cas non amorti ne provoquait pas de 
soulevement de la semelle de fondation. On a alors amplifie le seisme par un facteur 
egal a 2.0 pour forcer la semelle a se soulever. Si le soulevement etait encore empeche, 
le comportement aurait ete lineaire et les deplacements auraient ete amplifies du meme 
facteur. La reponse sismique avec soulevement de la semelle est illustree sur la Figure 
5.4. Sous le seisme amplifie, le soulevement s'est produit donnant lieu a une reponse 
globale non lineaire. Dans ce cas non amorti, on remarque que les deplacements des 
bords de la semelle sont legerement plus importants avec Ruaumoko apres le 
soulevement. 
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Figure 5.3 Reponse sismique (sans soulevement). (a) emplacement du bord gauche 
(b) deplacement du bord droit; (c) deplacement lateral total. £ = €f =0 % 
(Seisme de l'est E7-70) 
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(a) Deplacement vertical du bord gauche 
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Figure 5.4 Reponse sismique (avec soulevement). (a) deplacement du bord 
(b) deplacement du bord droit; (c) deplacement lateral total. £ = 
gauche; 
Les deux deplacements verticaux (Figure 5.4a et 5.4b), augmentent avec la rotation de la 
semelle. Cependant, 1'amplitude de deplacement lateral total pour les deux logiciels est 
la meme (Figure 5.4c). Par contre la periode est un peu plus allongee apres le 
soulevement avec Ruaumoko. Ces ecarts sont dus au changement brusque de la rigidite a 
l'instant du soulevement. Dans ce cas, des que le ressort libere la semelle a une 
extremite, la resistance en flexion ne peut plus augmenter et aucun moment ne puisse 
s'ajouter. Ainsi, la rotation de la semelle peut s'effectuer sans restriction ni 
amortissement autour de l'autre extremite de la semelle. 
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Systeme amorti 
On introduit un taux d'amortissement de 3% dans la superstructure, ce qui donne un 
coefficients d'amortissement c = Ifynco = 7059800 N.m/s. Dans la fondation on choisit 
un taux de 13%. L'amortissement de Raleigh est introduit par les parametres a et ft 
dans chaque element du systeme. Pour la superstructure ces valeurs de a et /? 
necessaires pour obtenir un rapport de 3 % dans la superstructure sont determines en 
considerant la fondation rigide. L'amortissement sera done proportionnel seulement a la 
masse. Pour ce qui concerne l'amortissement dans la fondation, il sera proportionnel 
exclusivement a la rigidite, ainsi le parametre fi qui determine l'amortissement 
proportionnel a la rigidite est determine directement par la relation ji = 2^ I a>. 
La reponse sismique amortie du mur de 10 etages est presentee sur la Figure 5.5. 
L'ensemble sol-structure, sans soulevement de la fondation, est amorti d'une facon 
exponentielle avec un taux egal a 2.18 % (equation 4.63), ce dernier est le taux 
l'amortissement du premier mode de vibration. Cependant, dans ce cas (semelle en plein 
contact avec le sol), l'amortissement du deuxieme mode reste egal a 13 %. 
L'amortissement dans la fondation n'a pas d'effet significatif sur le deplacement lateral 
total de la structure. En realite Pamortissement dans la fondation a plus d'effet sur le 
deuxieme mode de vibration, mais la contribution de ce mode est relativement faible. 
Cet amortissement dans la fondation aura plutot un effet important sur les vibrations 
verticales pendant les phases de soulevement. 
La Figure 5.6 montre la reponse du systeme amorti (E, = 3% et £$= 13%) sous le seisme 
amplifie, avec soulevement de la fondation. On voit que l'effet de 1'amortissement sur la 
convergence est benefique en comparaison avec la reponse non amortie (Figure 5.4) car 
les graphiques des deplacements obtenus par Matlab et par Ruaumoko sont maintenant 
similaires en ce qui concerne le deplacement lateral total. Le deplacement de la structure 
calcule avec Matlab semble plus amorti que celui obtenu avec Ruaumoko, et les 
deplacements verticaux des bords sont legerement superieurs avec Ruaumoko apres 
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soulevement de la semelle. Le fait d'inclure l'amortissement dans le modele a permis 
d'obtenir avec Ruaumoko une solution tres proche de celle obtenue avec Matlab. 





























Figure 5.5 Reponse sismique amortie (sans soulevement): 
(a) deplacement du bord gauche; (b) deplacement du bord droit; (c) deplacement 
lateral total. £ = 3 %; %f = 13 % 
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Figure 5.6 Reponse sismique amortie (avec soulevement). 
Deplacement lateral total t, = 3 %; gf = 13 % 
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5.3.2 Modele de fondation Winkler dans Ruaumoko 
La modelisation de la superstructure est la meme que dans le cas de la fondation a 
deux ressorts. Par contre, pour representer la flexibilite d'un sol continue sous la semelle 
de fondation, un seul ressort representant la rigidite a rotation, Kg pourrait etre place au 
milieu de la base dans le cas du contact complet avec le sol. Mais en cas de soulevement, 
la rigidite associee a la rotation devrait etre calculee en utilisant une valeur reduite de 
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Ke pour prendre en consideration le fait que la longueur de contact est reduite entre le 
sol et la semelle. Cela necessite une procedure iterative puisque cette longueur de 
contact depend de la rotation maximale de la semelle. Dans la pratique, l'interaction sol-
structure est souvent examinee en utilisant la rigidite de la fondation qui correspond au 
contact entier car le soulevement necessite une analyse non lineaire. Dans ce cas, les 
efforts appliques a la fondation sont calcules en considerant un contact complet. Cette 
approximation amene done a une sous-estimation de la rotation maximale, car la rigidite 
a la rotation diminue avec le soulevement. Cette variation de la rigidite a la rotation 
pourrait etre done representee par des rigidites verticales distributes sur des ressorts 
discrets qui liberent la semelle progressivement avec le soulevement. La constante 
d'amortissement et de rigidite pour chaque element est deduite des coefficients de 
rigidite et de l'amortissement du sol pour une semelle rectangulaire posee sur un sol 
homogene elastique. Les ressorts sont supposes sans resistance a la tension. Cependant, 
lors des phases de soulevement, la rigidite rotationnelle Ke de la fondation est couplee 
avec sa rigidite verticale, et depend de la longueur de la semelle qui reste en en contact 
avec le sol pendant le soulevement. Cette rigidite diminue au fur et a mesure que la 
surface de contact entre le sol et la semelle diminue. Pour tenir compte de ce couplage 
continu et de cette diminution, la rigidite rotationnelle pourrait etre remplacee par une 
rigidite verticale additionnelle repartie sur des ressorts placee aux deux extremites de la 
semelle. Ainsi, la variation de l'energie rotationnelle se traduit par simple separation 
progressive des ressorts lors du soulevement. 
Le guide ATC-40 (1996) presente une approche simplifiee basee sur une conversion de 
la rigidite verticale globale Kz et de la rigidite rotationnelle globale Ke, a des rigidites 
k. - K_ I LB et ke = Ke 11' x, respectivement, ou L et B sont la longueur et la largeur de 
la semelle et Ix est la moment d'inertie de la semelle (lx = BL
3/12). Pour notre exemple, 
B = 4.36 m, L = 8.72 m et Ix = 240.9 m
4. 
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Si la difference entre ke et k, est petite, alors on specifie la rigidite la plus grande aux 
ressorts verticaux du modele. Par contre, si cette difference est importante, cela indique 
qu'une partie de la rigidite rotationnelle globale sera vraiment influencee par la rigidite 
verticale. Pour bien representer la semelle, le guide ATC-40 propose une distribution de 
la rigidite ou on divise la semelle de fondation en trois regions (Figure 5.7): une region 
mediane (centrale) pour reproduire principalement la rigidite verticale et une region a 
chaque extremite d'une longueur B/6 ou une rigidite verticale plus importante est 
specifiee pour reproduire les effets de la rigidite rotationnelle. 
B • B/6 
jfw 
k_™d = 6 e 3 G Pour I 'extremite B/6 
i—i—i—i—s—s—s—i—TjjJ1 A mtf m 073 G Pour la zone mediane 
1 - v ^m ••*• ~ — ~~—™ «4«—«4 
h_end k_mid k_end 
Figure 5.7 Distribution de la rigidite proposee dans ATC-40 (ATC 1996) 
Une estimation plus raffinee de la rigidite verticale et rotationnelle (Harden et al, 2005), 
pourrait etre deduite en egalisant les intensites de la rigidite verticale a la rigidite 
rotationnelle Supposons que la largeur inconnue de la zone d'extremite soitZt,. Une 
comparaison de cette longueur, calculee theoriquement par les formules de Gazetas, 
avec celle prescrite par ATC-40 est presentee sur la Figure 5.8 en fonction des 
dimensions de la semelle. 
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Figure 5.8 Zone extreme defmie par la rigidite additionnelle (Harden et al, 2005) 
Une estimation plus raffinee de la rigidite verticale et rotationnelle (Harden et al, 2005), 
pourrait etre deduite en egalisant les intensites de la rigidite verticale a la rigidite 
rotationnelle. Supposons que la largeur inconnue de la zone d'extremite soitLt,. Une 
comparaison de cette longueur, calculee theoriquement par les formules de Gazetas, 
avec celle prescrite par ATC-40 est presentee sur la Figure 5.8 en fonction des 
dimensions de la semelle. 
Dans notre etude, les semelles sont rectangulaires avec un rapport de la largeur a la 
longueur egal a 0.5. La Figure donne un rapport Le IB de 0.22, ce qui correspond a une 
longueur Le egale environ au dixieme de la longueur de la semelle. Comme cette 
dimension est faible, on neglige cette zone de rigidite additionnelle et on adopte une 
repartition uniforme de la rigidite sous la semelle determinee ulterieurement. On peut 
alors prendre une repartition des ressorts uniforme equidistants sans tenir compte de la 
rigidite additionnelle aux extremites. 
Dans notre etude on considere 21 ressorts equidistants distribues sous la semelle de 
longueur 8.72 m. L'espacement est egal alors a 0.436 m. Le choix des ressorts etait de 
telle que la distribution soit symetrique (10 sur chaque demi-longueur de la semelle et un 
ressort au milieu). Le choix de nombre des ressorts etait motive par la reponse sismique 
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qui convergeait vers la meme solution en utilisant 21 et 27 ressorts, mais donnait une 
reponse legerement differente avec 9 ressorts. 
La rigidite du chaque ressort est egale a la rigidite verticale totale du sol, divisee par la 
longueur de la semelle puis multipliee par l'espacement entre deux ressorts successifs. 
Elle est egale a 691730.769 kN/m. La rigidite verticale continue sous la semelle,kw, est 
alorsegalea: kw = 691730.769/0.436 = 1.5865*10
6 kN/m. Et la rigidite rotationnelle 
Ke determined selon cette rigidite verticale continue est deduite par la relation suivante: 
^ = 2 £ H , 6
3 / 3 = 2*1.5865*106*4.363/3 = 8.7664*107 kN.mslrad. 
Les deux modes de vibration de mur de 10 etages montres sur la Figure 5.9 sont 
determines avec le logiciel Ruaumoko. La periode du premier mode de vibration qui 
inclut la rotation de la semelle et la deformation laterale de la superstructure est egale a 
1.745 s. Le deuxieme mode represente uniquement le mouvement vertical de la semelle. 
Sa periode est egale a 0.094 s. 
M 
Mode 2 
T = 0 J 0 9 4 s 
TTTTtiHIUtifif l it ! 1111111lTTTTf 111 
(a) (b) 
Figure 5.9 Modes de vibration pour la fondation Winkler : (a) model ; (b) mode 2 
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Pour introduire les parametres d'amortissement de Raleigh dans le modele de Winkler 
on precede de la meme maniere que dans le modele a 2 ressorts. Pour la superstructure 
on prend les memes valeurs des parametres que dans le modele a deux ressorts (or = 
0.2352 et /? = 0). Tandis que pour la fondation Winkler, la valeur de a et /? pour 
avoir un taux de 13%, sont determinees en appliquant un amortissement nul au premier 
mode de vibration, le taux d'amortissement sera pris exclusivement par le deuxieme 
mode qui ne constitue que les vibrations verticales. On obtient (a = 0 et /? = 0.00379). 
Les valeurs des parametres d'amortissement de Raleigh et les periodes de vibrations 
pour les deux modes sont classes dans le tableau ci-dessous : 
Tableau 5.1 Parametres d'amortissement et periodes de vibration 












On vise d'abord a faire une comparaison de la reponse amortie du mur de 10 etages 
obtenue avec les deux logiciels Ruaumoko et Matlab, sans tenir compte du soulevement. 
La Figure 5.10 montre la reponse de la structure amortie, lorsque soumise au seisme de 
la region de Montreal deja montre sur la Figure 3.7. Pour les deux logiciels, l'algorithme 
utilise est celui de Newmark avec 1'acceleration moyenne et un pas de temps constant 
egal a 0.001 s. On remarque sur la figure que les quantites calculees avec Matlab sont 
exactement les memes que celles obtenues avec Ruaumoko. Dans ce cas de non 
soulevement la reponse est lineaire et les periodes de basculement et du mouvement 
vertical, calculees analytiquement (T, =77 cJ, = 1.74 s et r2 = 77\J2bkw/k = 0.094s), 
sont retrouvees avec Ruaumoko (Figure 5.9). 
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Figure 5.10 Reponse sismique amortie sans soulevement du mur de 10 etages avec 
fondation Winkler : (a) deplacement lateral total; (b) deplacement du bord gauche; 
(c) deplacement du bord droit. % = 3%; £v = 13% 
Dans le cas ou le soulevement de la semelle est pris en compte, la reponse de la structure 
presentee sur la Figure 5.11 n'est plus lineaire et devient plus compliquee. L'excitation 
sismique est amplifiee par 2 pour provoquer le soulevement de la semelle et les 
parametres d'amortissement introduits dans Ruaumoko devaient dormer exactement 
l'amortissement voulu dans la fondation. On peut voir ici encore (Figure 5.11), que la 
reponse obtenue avec Ruaumoko avec un pas de temps de 0.001 s, est quasiment la 
meme que celle obtenue avec Matlab avec une leger ecart en amplitude apres attenuation 
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du seisme. Une deduction suite aux deux methodes de calculs, c'est que le systeme 
dynamique utilisant le Modele de Winkler introduit dans l'algorithme pour Matlab est 
tout a fait conforme a la modelisation du systeme avec le logiciel Ruaumoko. 
De placement lateral total Ruaumoko 
Matlab 
De place merit vertical du bord gauche 




Figure 5.11 Reponse sismique amortie avec soulevement du mur de 10 Stages avec 
fondation Winkler : (a) deplacement lateral total; (b) deplacement du bord gauche; 
(c) deplacement du bord droit. £ = 3%; £v =13% 
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5.4 Comparaison entre le Modele a deux ressorts et le modele Winkler 
dans Ruaumoko 
Pour examiner l'influence de la modelisation de la fondation sur la reponse sismique, 
on compare les resultats obtenus avec le logiciel Ruauomko pour les deux modeles : 
modele a deux ressorts et le modele Winkler. Dans les deux cas, on utilise l'algorithme 
de Newmark avec acceleration moyenne et un pas de temps constant egal a 0.001 s et 
sans amplification du seisme. 
Pour obtenir la meme relation moment rotation dans les deux modeles, dans le modele a 
deux elements, chaque ressort doit etre distant de l'extremite de la semelle d'une valeur 
de l/v3 fois la demi-longueur de la semelle, soit 2.51 m. La reponse non amortie est 
donnee sur la Figure 5.12 pour le mur de 10 etages. On voit que le deplacement lateral 
total est le meme pour les deux modeles, car ce deplacement est celui du corps rigide qui 
inclut la rotation de la semelle et la deflexion. Par contre, le deplacement vertical des 
bords de la semelle est plus important dans le cas de la fondation Winkler car ce 
deplacement est influence par la rotation. La valeur critique de cette derniere 
{6U = P/2kw.b
2 = l^x lO^rad est atteinte plus rapidement dans le modele de Winkler 
que dans le modele a deux ressorts. Pour le modele de Winkler, le moment qui induit 
cette rotation est egal au tiers du moment qui provoque le soulevement dans le modele a 
deux ressorts : soit Mu=Pb/3 = (30000) x (4.36) = 43600 kN.m. Dans le modele a 
deux ressorts, la rotation critique correspondante est egale a 4.9736e-04 radians et le 
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Figure 5.12 R6ponse sismiquc non amortic calculee avcc les deux modeles. 
(a) deplacement lateral; (b) deplacement du bord gauche; (c) deplacement du bord 
droit. £ = 0%; £, = 0% 
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Dans le modele de Winkler, la rotation critique (debut du soulevement) est atteinte une 
premiere fois du cote droit de la semelle a partir de t = 12.5 s et on constate que la 
semelle continue a se soulever puisque le systeme est non amorti. Le modele a deux 
ressorts predit qu'il n'y aura pas de soulevement sur l'intervalle de temps etudie. On 
remarque par contre que meme si le cote droit de la semelle est souleve dans le modele 
de Winkler, le deplacement lateral dans les deux modeles sont confondus pour une 
certaine duree. 
Le fait qu'il n'y ait pas des differences aussi importantes dans le soulevement (ou tres 
peu) de difference dans le deplacement lateral entre les deux modeles semble 
incompatible. Ceci est du au fait que le deplacement lateral inclut l'effet de la rotation de 
la semelle et de la deformation de la structure, c'est la somme de deplacement en tete de 
la structure avant soulevement et le deplacement du a la rotation de la semelle. 
Sur la Figure 5.13 on montre la reponse amortie de la meme structure (mur de 10 
etages). L'amortissement applique dans la superstructure est egal a 3%, celui dans la 
fondation est pris egal a 13%. On constate que l'amortissement introduit dans le systeme 
a reduit la reponse en deplacement. Dans ce cas, pour les deux modeles, le seisme utilise 
n'est pas si fort pour pouvoir provoquer un soulevement. La semelle reste alors en 
contact continu avec les elements de la fondation, malgre que 1'amplitude des 
deplacements verticaux de la semelle soit plus elevee par le modele de Winkler que celle 
obtenue dans le modele a 2 ressorts. 
Le deplacement lateral ne montre pas une nette difference entre les 2 modeles, car il est 
influence par la rotation de la semelle et la deformation de la structure. Ces deux degres 
de liberies sont couples tandis que le deplacement vertical des bords ne depend pas de la 
deformation en tete de la structure mais seulement du mouvement vertical de la semelle 
et de sa rotation. 
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Figure 5.13 Reponse sismique amortie (sans soulevement) calculee avec les deux 
modeles. (a) deplacement lateral; (b) deplacement du bord gauche; 
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Figure 5.14 Reponse sismique amortie (avec soulevement) calculee avec les deux 
modeles. (a) deplacement lateral; (b) deplacement du bord gauche; 
(c) deplacement du bord droit. E, - 3%;£v = 13% 
Sur la Figure 5.14, on prescnte une comparaison des reponses sismiqucs dc mur dc 
refend de 10 etages soumis au seisme artificiel de Montreal, calculees avec Ruaumoko 
pour deux types de modelisation de la fondation : le modele a deux ressorts et le modele 
de Winkler. Le seisme a ete amplifie par un facteur de 2 pour provoquer le soulevement. 
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On voit que le emplacement lateral maximal atteint une valeur de 15 cm. Le soulevement 
est atteint avec le modele de Winkler avant celui obtenu avec le modele a 2 ressorts. 
Avec le Modele de Winkler, le soulevement du bord gauche a eu lieu apres 3 s. De 
meme que dans le cas sans soulevement, le deplacement des bords avec le modele de 
Winkler est plus important que le deplacement obtenu avec le modele a deux ressorts. 
Ces deux deplacements dependent du tassement de la semelle et de sa rotation. Le 
moment necessaire pour soulever la semelle dans le cas de Winkler n'est que le tiers de 
celui necessaire pour la soulever avec deux ressorts. Le deplacement critique est done 
atteint bien avant celui correspondant a deux ressorts. Cependant, on notifie pas une 
difference significative de point de vue amplitude de deplacement lateral total, car ce 
dernier depend aussi de la deformation au sommet de la structure. 
5.5 Conclusion sur le chapitre 5 
L'etude du comportement du mur de cet exemple avec le logiciel Ruaumoko confirme 
ce que nous avions deja observe a la fin du chapitre 4, e'est-a-dire que l'amortissement 
joue un role tres important sur le comportement sismique de la structure et que les deux 
modeles de fondation (deux ressorts et Winkler) peuvent dormer des resultats tres 
differents quant aux deplacements verticaux des bords des semelles et de deformation de 
la structure. 
La modelisation du systeme sans amortissement avec une fondation representee par 
seulement deux ressorts conduit vers des erreurs de convergence apres soulevement. Le 
poids de la structure est transmis vers l'element de l'autre bout de la semelle lors de 
soulevement, ce qui est une representation irrealiste du sol de fondation. II est difficile 
done avec ce type de modelisation de predire avec precision la rotation de la semelle 
avec soulevement lorsqu'on utilise le logiciel Ruaumoko. L'amortissement a eu un effet 
benefique sur la convergence en comparaison avec la reponse non amortie et le fait de 
l'introduire dans le modele a deux ressorts a permis d'obtenir avec Ruaumoko une 
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solution proche de celle obtenue avec Matlab. Cependant, avec le modele Winkler, le 
systeme dynamique utilise dans l'algorithme pour Matlab etait tout a fait conforme a la 
modelisation avec le logiciel Ruaumoko. Ainsi, Futilisation du logiciel Ruaumoko a 
permis de valider le modele Matlab et les comparaisons ont demontre que l'utilisation du 
modele de Winkler dans Matlab avec un pas de temps variable donnaient des resultats 
plus precis lorsqu'il y avait soulevement. 
La comparaison entre le modele a deux ressorts et celui de Winkler utilises dans 
Ruaumoko, a demontre que le modele a deux ressorts produit des amplitudes du 
deplacement vertical de la semelle plus faibles a ceux obtenues par le modele de 
Winkler. La difference entre les instants et amplitudes de soulevement, obtenus par les 
deux modeles de fondation, est due a la nature de la relation moment-rotation. Le 
moment necessaire pour provoquer un soulevement avec le modele de Winkler est 
seulement le tiers de celui necessaire utilisant le modele a deux ressorts. 
Meme si le modele de fondation a deux ressorts pouvait etre utilise en conception 
parasismique, il sous-estimerait la reponse de la structure en comparaison avec la 
reponse obtenue par le modele Winkler. Par consequent il est recommande car plus 
realiste d'utiliser la fondation Winkler pour l'etude parametrique de la reponse des murs 
de refend. C'est ce qui sera fait au chapitre suivant. 
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CHAPITRE 6 Resultats d'analyses et etude parametrique 
Ce chapitre presente une etude parametrique visant a comparer le comportement des 
murs de refend en permettant le soulevement des fondations, pour des batiments soumis 
a des seismes de l'est et de l'ouest du Canada. Trois murs de 5, 10 et 25 etages localises 
dans la region de Montreal et Vancouver et fondes sur des fondations superficielles sont 
etudies. Chaque mur est considere elastique et uniforme avec un poids propre total 
incluant la charge verticale supportee verticalement. Le poids sismique attribue pour 
chaque etage de hauteur 3 m, est egal a 3000 kN. On considerera trois valeurs du 
coefficient MR qui est le rapport entre la charge verticale supportee par le mur et le 
poids total : MR = 0.2, 0.4 et 0.6. 
6.1 Dimensionnement des murs de refend 
Puisque la periode fondamentale de vibration Tu est fonction de la rigidite laterale, k, 
du systeme donnee par la formule (6.1) et de la masse du batiment, les dimensions des 
murs sont determinees en ajustant la rigidite horizontale correspondant a la periode du 
premier mode donnee par le code CNB 2005. 
Ou T est la periode fondamentale du mur de refend et W son poids sismique total. Des 
expressions empiriques sont proposees dans le CNB 2005 pour obtenir un estime, Ta, de 
la periode fondamentale. Cependant un modele numerique du batiment permet de mieux 
predire cette periode. Dans le CNB 2005, la formule empirique pour la periode des murs 




Dans le code CNB 2005, on permet de determiner Ta a l'aide de methodes mecanique en 
utilisant un modele structural et en incluant les effets des sections fissurees dans les 
elements en beton arrne (Panneton et al. 2006). Cette periode peut cependant etre 
considerablement plus elevee que la periode de l'equation (6.2) et on limite, dans le 
CNB, la periode a utiliser pour le calcul des charges sismiques a 2.0 fois la periode 
obtenue de la formule empirique. Dans notre etude, on supposera que la periode reelle 
des murs de refend est egale a 2.5 fois la periode empirique pour la region de Montreal 
et a 2.0 fois la periode empirique pour la region de Vancouver. La difference vient du 
fait que les charges sismiques pour Montreal sont plus faibles qu'a Vancouver, ce qui 
conduit generalement a des structures plus souples, done ayant une periode plus longue. 
En considerant le mur de refend comme une console de section rectangulaire ayant une 
rigidite flexionnelle, EI, constante sur toute sa hauteur, la rigidite laterale, k, peut etre 
exprimee par la relation suivante : 
k = —— (6.3) 
h 
ou: heff=(2/3)h ; I = ^ - (6.4) 
et bw et /„,sont l'epaisseur et la longueur du mur respectivement. On trouve alors : 
3.E.I A.n2.w , 2,2h\K\w 
l = —-^—r (6.5) 
(|./z)j T\g 81 Tz.g.E 
On considere dans notre etude que le coefficient de Poisson pour le beton est v = 0.3 
avec un module de cisaillement G = 200.MPa. La resistance a la compression est egale a 
f'c = 30.MPa avec un module de Young E = 4 5 0 0 ^ 7 = 25000MPa. En utilisant 
l'equation (6.1), on peut obtenir les valeurs de la rigidite laterale des differents murs 
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situes dans la region de Montreal et de Vancouver avec leurs periodes fondamentales. 
Les resultats sont presenters dans le tableau 6.1. 























































En ecrivant l'egalite entre les expressions (6.1) et (6.3) de la rigidite laterale, on deduit 
l'expression du moment d'inertie de la structure. On ajuste ensuite le moment d'inertie 
exprime en (6.4) avec celui determine par la formule (6.5) et on deduit les dimensions du 
mur du refend regroupees pour chacune des deux regions dans le tableau 6.2. 






















































6.2 Dimensionnement des semelles de fondations 
6.2.1 Cisaillement a la base du mur et moment de renversement 
Le cisaillement a la base V est la somme algebrique des forces d'inertie agissant sur 
les masses de la structure. Dans le cas des vibrations de translation, l'addition des 
reponses modales donne une repartition laterale des forces sismiques ayant la forme 
d'un triangle inverse dont le sommet est a la base de la structure. Puisque les efforts Fx 
produits a un niveau quelconque hx sont proportionnels au poids sismiquewva ce 
niveau, la repartition des charges sismiques s'obtient par la relation suivante : 
w .h 
F^Fv^ir (6-6) 
Dans notre etude, le systeme est considere comme un systeme a un degre de liberie avec 
une masse globale (poids sismique) concentree au centre de gravite de la repartition 
triangulaire des efforts : soit a une distance de la base egale au 2/3 de la hauteur totale. 
L'effort FA applique a ce niveau est done egal a V. Dans le cas des structures elancees, 
des forces plus importantes peuvent se produire dans la partie superieure et on devrait 
tenir compte de la nouvelle repartition des charges en appliquant une partie du 
cisaillement sous forme d'une charge concentree/7, au sommet de la structure. Cette 
charge est egale a 0.07 TV, mais limitee a 0.25 V et le reste V — Ft est distribue sur la 
hauteur. Cette effet, du a la reponse de la structure dans ses modes superieurs, est ignore 
ici car notre etude vise a examiner le basculement de la structure et que ce 
comportement est controle principalement par le premier mode de vibration.. 
Dans la methode des forces statiques equivalentes du CNB, on considere aussi la 
contribution des modes superieurs par Fapplication d'un facteur d'amplification Mv a la 
force V et par l'application d'un facteur de reduction, J, au moment de renversement 
calcules a partir des forces laterales associees a cette force V. Comme la reponse de la 
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structure dans son mode fondamentale est celle qui domine pour le basculement de la 
structure, on ignore la contribution des modes superieurs (Mv =1) et le moment de 
renversement est pose egal a l'effort applique a la masse, multiplie par 2/3 de la hauteur 
soit: 
M = 2/3.V.h (6.7) 
Avec V = S(Ta).Mv.Ic.W / R0.Rd est l'effort de cisaillement a la base explicite au 
chapitre 2. 
6.2.2 Valeurs de R0, Rd et d'acceleration spectrale 
Pour la region de Montreal, on considere que les murs sont moderement ductiles et les 
valeurs des facteurs de reduction pour la force sismique sont: Rd = 2 et R0 = 1.4. Pour 
la region de Vancouver, on considere que les murs sont ductiles avec Rd = 3.5 et 
/?0=1.6. Puisque la valeur deves t superieure a 1.5, le code permet que la force Vsoit 
limitee a 2/3 de la force calculee avec Ta= 0.2 s. On considere que le site etudie dans les 
deux villes choisies est de classe C. Les facteurs de sol, Fa et Fv, sont alors egaux a 1.0. 
Les valeurs de S(T) sont done egales a Sa. Apres interpolation selon la periode, les 
valeurs de Sa(T), on obtient les valeurs des accelerations spectrales correspondant a 
chaque mur. Le tableau 6.3 resume les valeurs de Rj, R0 et de S(T) pour tous les murs 
etudies. 






















6.2.3 Dimensions des semelles 
Les semelles se component comme des dalles qui resistent a la pression du sol 
decoulant de la force vertical et du moment de renversement imposes a la semelle. La 
distribution des contraintes sous les semelles sous ces efforts devrait etre prise en 
compte dans les calculs. Le moment de renversement peut etre traite en deplacant la 
charge verticale d'une distance e, l'excentricite, qui est egale au moment de 
renversement divise par la force verticale. La Figure 6.1 montre la repartition des 
contraintes sous une semelle modelisee par une fondation Winkler. Cette repartition est a 
priori trapezoi'dale avant le soulevement. Le sol est assume ne pas pouvoir resister la 
tension. Des que l'excentricite depasse un sixieme de la longueur, la contrainte devient 
nulle et la repartition des contraintes prend une forme triangulaire du cote comprime. 
Figure 6.1 Repartition des contraintes sous la semelle de fondation filante 
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Quand la fondation bascule, toute la charge verticale est transmise par la pointe de la 
semelie qui est encore en contact avec le sol et la surface de contact diminue 
progressivement avec le soulevement de la semelie. La contrainte dans la zone fortement 
comprimee peut alors atteindre la capacite portante du sol et on peut considerer, pour 
fins de calculs, une contrainte de resistance du sol uniforme et egale a la capacite 
portante admissible de sol dans cette zone (Meyerhof 1963). Les dimensions de la 
semelie peuvent etre obtenues a partir de cette hypothese. La largeur effective est reduite 
de deux fois l'excentricite et par consequent la section qui reste en contact avec le sol 
est egale a (L-2e)B. La contrainte maximale est egale a 4/3 fois la contrainte de reference 
sur cette section reduite (Figure 6.1) et ne doit pas depasser la capacite portante 
admissible qadm. Et on peut ecrire l'inegalite suivante : 
4P 
q-**WL^) ( 6 - 8 ) 
Avec 
B : largeur de la semelie ; L : longueur de la semelie ; e : excentricite 
P : charge verticale dependant du rapport de masse MR. 
On suppose des semelles rectangulaires avec L = 2B. En substituant cette relation dans 
l'inequation precedente, on obtient la relation suivante : 
Capacite portante admissible de la fondation 
Pour dimensionner les semelles de fondations on applique Pequation de la capacite 
portante ultime la plus utilisee et developpee par Terzaghi. Pour un chargement vertical 
uniforme sur une fondation superficielle la capacite portante ultime est determinee avec 
la formule suivante (Das, 2004): 
q^^cN^+jDN^+jLN^/l (6.9) 
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oil quh est la capacite portante ultime de la fondation superficielle, y est le poids 
volumique du sol en kN I m3, D est la distance de la surface du sol a la base de la 
semelle et c est la cohesion du sol. 
Nc,Nq et Ny : sont les facteurs de portance, ne dependant que de Tangle de frottement 
interne du sol sous la base de la fondation. 
Sc, Sq,et Sy : sont les coefficients de forme de la semelle de fondation, ils sont egaux 
selonTerzaghi a : Sc=\ + 0,25IL, Sy = 1 - 0 . 2 5 / L et Sq = 1. 
L' : est la longueur effective de la semelle egale L-2e 
Pour notre etude on considere le sol de type C, comme un sable dense avec une cohesion 
nulle, un poids volumique de 21 kN/m3 et un angle de frottement interne<p egal a35". 
Les facteurs de portance prennent les valeurs suivantes :NC=46, Ny = 34 et Ng = 33. 
En considerant que la semelle a une profondeur D egale a 1.8 m, la valeurs de la capacite 
portante ultime en fonction de la longueur de la semelle est egale a : 
qull =0jc(46)(l) + (21)(1.8)(33)(l) + (21XI-2e)(34)(0.9)/2=1247.4+321(L-2e) (6.10) 
Puisque dans la pratique conventionnelle on mentionne les semelles avec la capacite 
portante admissible. Generalement un coefficient de securite egale a 3 est applicable 
entre la capacite portante admissible et la capacite ultime. 
Dans le Code National du batiment, les effets des charges sont multiplies par des 
coefficients ponderateurs des charges. L'analyse aux etats limites est done basee sur des 
charges et resistances ponderees. Pour cette raison, la capacite portante admissible doit 
etre ponderee par un coefficient ponderateur. Pour le cas des charges sismiques, le 
manuel Canadien d'Ingenierie des Fondations preconise un coefficient de 1.5. On peut 
ecrire alors que : 
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En substituant (6.10) dans (6.11) on aura l'egalite suivante : 
1247.4 + 321(L-2e) = 2qadm (6.12) 
Avec l'inequation (6.8) et l'equation (6.12) on obtient l'inegalite suivante : 
op 
1247.4 + 321(L-2e)> (6.13) 
3B(L - 2e) 
Dans notre etude on a des semelles rectangulaires avec L=2B. L'equation ci-dessus 
pourrait alors s'ecrire en fonction de L sous la forme suivante : 
18711(1-2e) + 482Z,(L-2e)2-8P>0 (6.14) 
La semelle doit etre suffisamment epaisse pour reprendre, sans rupture, les efforts 
tranchants et moments de flexion qui se developpent dans les zones en porte-a-faux 
excedant l'empreinte du mur. L'epaisseur doit aussi etre suffisante pour appuyer 
l'hypothese faite dans nos modeles a l'effet que la semelle peut etre considered elastique 
et infmiment rigide dans le but de reduire certains parametres de calculs. La section de 
verification pour le moment flechissant se situe a l'extremite du mur au front de section 
de mur (section AA sur la Figure 6.2). II faut done verifier que la resistance en flexion 
de la semelle, Mr, est superieure au moment de flexion de la semelle au front du mur, M/, 
donne par la formule suivante: 
Mj =qa.(L-2.e).(e-lj2).B (kN.m) (6.15) 
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Figure 6.2 Front de section pour verification du moment flechissant 
La resistance en flexion de la semelle est calculee selon CSA-A23.3-04 (CSA, 2004) par 
la relation ci-dessous: 
Mr = <p.fy J d .A, = <p.fr .jd.Ab. kN.m. 
esp 
(6.16) 
As est la section des aciers d'armature dans la semelle, Ab est la Section d'une barre 
(314mm2), fv est la limite d'elasticite des aciers egale a 200 000 MPa, esp est 
l'espacement entre les armatures egal a 15 cm et jd est le bras de levier interne entre la 
force de compression dans le beton et la force de traction dans l'armature. 
Si l'epaisseur de la semelle est consideree egale a 800 mm et j d - 707 mm, la condition 
a respecter au niveau de la resistance en flexion s'ecrit: 
Mf < Mr qa.(L-2.e).(e-lj2).±- < 0.f jd.A,,.— 2 esp 
(6.17) 
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On obtient par l'equation (6.14) en verifiant l'inegalite (6.17), les longueurs et 
excentricites des semelles, elles sont classees dans les tableaux 6.4 et 6.5 ci-dessous: 















































































































































































6.3 Proprietes dynamiques de sol de fondation 
Dans 1'evaluation des deformations des fondations superficielles durant les excitations 
sismiques, il est necessaire de considerer les proprietes de rigidite et d'amortissement du 
sol. Sous l'effet des accelerations horizontales, le sol adjacent a la fondation subit une 
augmentation de la deformation de cisaillement. Par consequent, la rigidite du sol va 
diminuer alors que l'amortissement va augmenter. Le module de cisaillement moyen et 
l'amortissement de sol adjacent varient selon l'amplitude des accelerations de pointe du 
sol. La determination de ces deux parametres est importante dans l'analyse des 
problemes de vibration ou de dynamique des sols, et il importe de bien les determiner en 
fonction de l'amplitude des de la plage de deformations qui est anticipee. Les analyses 
ont montre qu'une seule valeur de module et amortissement ne peut etre utilisee pour 
l'analyse complete en raison de leur dependance de l'amplitude de deformation, de l'etat 
des contraintes et des conditions environnantes. Par exemple, Hardin et Drnevich (1972) 
ont montre que le rapport d'amortissement des sols augmente avec l'amplitude de 
deformation et il est mil pour une amplitude de deformation nulle. Cependant, dans 
notre etude, on considerera un niveau de deformation de sol constant, done un module 
de cisaillement du sol, G, constant qui sera obtenu en petites deformations. La plupart 
des tests dynamiques produisent une evaluation indirecte de G par des mesures de la 
vitesse d'ondes de cisaillement Vs utilisant la relation suivante : G = pVs
2 , ou p est la 
densite du sol. Dans notre etude, p est considered egale a 2500 kg/m3. La vitesse d'ondes 
de cisaillement pour un site de classe C est comprise entre 360 et 760 m/s. On assumera 
ulterieurement trois valeurs differentes pour etudier l'effet de la flexibilite du sol sur la 
reponse de la structure : soient 350, 450 et 500 m/s. 
Les parametres necessaires au calcul de la rigidite et le coefficient d'amortissement de 
sol pour l'etude des fondations superficielles sont definis comme suit: Ah, Ihx, lt . Dans 
l'ordre, ces parametres sont l'aire et les moments d'inertie par rapport a x et y de la 
surface de contact sol-fondation. De plus, les parametres G, v, Vs, et VLa sont, 
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respectivement, le module de cisaillement initial, le coefficient de Poisson, la vitesse 
d'ondes de cisaillement et la vitesse de 1'analogue de Lysmer definie comme la vitesse 
de propagation apparente des ondes de compression-extension du sol sous une 
fondation. La vitesse VLa necessaire pour revaluation des coefficients d'amortissement 
radiant du systeme est associee a Vs par la relation suivante (Gazetas, 1991): 
'la I, \ r s 
7Z\\.-V) 
(6.18) 
La rigidite dynamique du sol notee, K, est le produit de la rigidite statique K par le 
coefficient de la rigidite dynamique k = k(—,v,a0). La rigidite statique d'une fondation 
B 
enterree est egale a la rigidite statique d'une fondation supposee sur la surface du sol 
multiplied par un facteur qui depend de la profondeur de la semelle. Dans notre etude, la 
semelle est consideree posee sur la surface du sol. Ce facteur est done pris egal a 1.0. 
Les rigidites statiques en surface sont estimees par les solutions theoriques pour une 
fondation rectangulaire L=2B sur un demi-espace elastique homogene par les relations 
presentees dans le tableau 6.6. 
Tableau 6.6 Rigidite statique pour une semelle rectangulaire L=2B. 















Par ailleurs le rapport de la rigidite dynamique a la rigidite statique du sol depend de la 
frequence du chargement. Le chargement est ainsi caracterise par la periode effective de 
la structure qui est, dans un premier temps, estimee comme la periode effective d'un 
systeme avec une fondation rigide. La semelle est supportee par un sol considere comme 
demi espace homogene isotrope et elastique. Le materiau suppose etre un sable silteux 
tres dense, avec du gravier. Le coefficient de Poisson est pris egal a 0.35, une valeur 
moyenne acceptee pour le cas des sables (Gajan et al., 2005). En prenant comme 
exemple le mur de 10 etages, la periode propre de la structure sur fondation rigide est de 
1.602 s. Pour un facteur MR = 0.4, les dimensions de la semelle sont calculees 
precedemment (tableau 6.4) sont egales a : L = 8.71 m et B = 4.36 m. 
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Figure 6.3 Coefficient de rigidite dynamique d'apres (Gazetas, 1991) 
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Calculi du coefficient de rigidite dynamique 
Le coefficient de la rigidite dynamique depend des dimensions de la semelle, du 
coefficient du poisson v et du coefficient de Famortisseura0. 
a0 est lie a la frequence de Fexcitation par la relation: a0 = o)e.B/Vs. 
Ou coe la frequence d'excitation sismique.&_ = k_(—,v,a0); L/B=2 ; Vs= 500 m/s. 
B 
Si on considere une frequence de seisme de l'ordre de 8 a 10 Hz dans le cas de la region 
de Montreal, le facteur a0 = coe.BIVs sera proche de 0.27. Cette valeur sera encore plus 
faible pour le cas des seismes de Vancouver qui ont des frequences plus faibles. On 
constate sur la Figure 6.3 que pour un coefficient de poissonv = 0.4, les valeurs de k, 
sont proches de l'unite pour un facteur a0 variant de 0 a 0.5. On prendra alors kz =1 
dans toute notre 1'etude. 
Calcul de la rigidite dynamique 
La rigidite dynamique est tres proche de la rigidite statique : 
K2 =Kz.k; =13834.615xl0
3xl = 13834.615xl03 kNIm 
Si la semelle de fondation est posee sur un substratum rocheux, la rigidite statique selon 
tous les modes de vibration augmentera et die sera particulierement sensible dans le 
mode vertical. Les rigidites horizontales seront aussi significativement affectees, tandis 
que les rigidites associees au basculement et a la torsion seront tres peu affectees. De 
meme, la variation des coefficients de rigidite dynamique est aussi sensible a la presence 
d'un roc. 
La flexibilite du sol a tendance a diminuer la rigidite, mais a augmenter l'amortissement 
radiant. Cette augmentation est due au fait que les ondes reflechies par l'interface sol-
fondation penetrent vers le demi espace. 
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Coefficient d'amortissement de sol 
Comme on l'a mentionne precedemment, l'amortissement du sol est constitue de deux 
types d'amortissement: l'amortissement du materiau, qui est de nature visqueux-
elastique et Pamortisseinent radiant. Pour des amplitudes relativement importantes et de 
longues periodes de vibration, il est connu que 1'amortissement materiel (hysteretique) 
est le principal contributeur a l'absorption de l'energie par le sol. Si la fondation etait 
enterree, l'amortissement radiant serait du exclusivement a l'energie additionnelle 
dissipee aux faces verticales de la fondation (Gazetas, 1984). Pour une fondation posee 
en surface, l'amortissement radiant dans le mouvement de basculement avec de longues 
periodes est relativement tres faible. De meme, l'effet de la profondeur de la semelle sur 
l'amortissement radiant associe au mouvement lateral de la semelle est moins 
significatif. Par contre l'amortissement radiant, C = C{coe) du aux oscillations verticales 
pourrait etre significatif. Mais il n'inclut pas l'amortissement hysteretique du sol, pour 
tenir compte de ce dernier, il faut ajouter a l'amortissement C, la valeur correspondant 
au coefficient de l'amortissement hysteretique/? egal a 2.Kj3/coe. La valeur de/? est 
calculee en petites deformations et depend de la contrainte de pre-consolidation et de 
l'indice des vides. Pour la majorite des sols la valeur de /? fluctue entre 2 et 6 %. Dans 
notre etude on choisit pour un site de type C un facteur d'amortissement hysteretique 
egale a 2 %. 
Clo,al=Cradlai,l+2.Kf5lcoc (6.19) 
Le detail de ce calcul est fait dans ce qui suit. On produit des equations pour estimer 
ramortissement radiant du aux oscillations verticales, ainsi que la rigidite dynamique 
pour les fondations superficielles. Ces equations sont generalement acceptees en 
pratique et seront utilisees dans notre analyse sismique des murs de refends. 
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Coefficient d'amortissement radiant 
,L 
Cradicmt=(pVLaAh)cz ; avec c. =cz(—,a0) est le coefficient d'amortisseur des 
oscillations verticales donne par la courbe de Gazetas montree sur la Figure 6.4, en 
fonction des dimensions de la semelle et de la constante a0 = me -B/Vs, oil. 
a0 = a>e .BIVS = 0.27. Avec cette valeur de a(>, on obtient de la Figure 6.4, c. ~ 0.97. 
L" 7t{l-V) 
Vs ; Vs = 500 m I s; VLa = 832.92 m I s 
Crad,on, = (PViaAh)^, = 2500x832.92x8.71x4.36x0.97 = 7.9lxl04kN.s/m 
Coefficient d'amortissement total 











X v \ 
_v \. X. 
"*< 
" * * • * " " " " * — 
- ~_ __ 
UB = 1 
UB = 2 
UB = e 
UB = 10 




Figure 6.4 Coefficient d'amortisseur (Gazetas, 1991) 
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Les coefficients de rigidite et amortissement pour les autres semelles de fondations sont 
classes selon les dimensions de murs de refends dans le tableau 6.7. 
Tableau 6.7 Coefficients de rigidite et d'amortissement de sol de fondation 
Categorie Mur 
Montreal -5 etages 
Montreal -10 etages 
Montreal -25 etages 
Vancouver -5 etages 
Vancouver -10 etages 
















6.4 Selection des seismes pour 1'Est et I'Ouest du Canada 
Une meilleure comprehension de l'alea sismique au Canada, ainsi qu'une 
connaissance des mouvements des sols, a mene a des changements significatifs dans 
1'estimation de l'alea sismique pour le CNB 2005 par rapport aux donnees du CNB 1995 
qui ont ete introduces pour la premiere fois en 1985. Un nouveau modele de l'alea 
sismique, le quatrieme modele national au Canada, a ete mis au point dans le but de 
mettre a jour les cartes sismiques de 1985. Le modele incorpore de nouvelles 
connaissances tirees des recents tremblements de terre, de nouvelles relations 
d'attenuation de l'amplirude des secousses avec la distance ainsi que des nouvelles 
conditions du site (Adams & Atkinson, 2003). 
Contrairement aux cartes de 1985 utilisees dans le CNB 1995, qui donnaient les valeurs 
pour le PGA (acceleration de pointe au sol) et le PGV (vitesse de pointe au sol), on 
utilise dans le CNB 2005 des valeurs d'accelerations spectrales calculees a des periodes 
de 0.2, 0.5, 1.0 et 2.0 secondes pour un amortissement de 5%. Ces accelerations 
spectrales sont notees par Sa (T) ou T est la periode fondamentale. Elles ont ete etablies 
pour une probabilite de depassement de 2% sur une periode de 50 ans (souvent notee 
comme 2%/50 ans), ce qui est equivalent a une probabilite annuelle de depassement de 
0.000404. 
Pour la preparation des cartes nationales d'alea, il etait necessaire de presenter l'alea 
sismique pour une meme condition de sol. Ainsi, on a adopte le site de classe C comme 
condition de reference pour l'Est et I'Ouest du pays. Dans le CNB 2005, un site de 
Classe C est defini par une vitesse d'ondes de cisaillement moyenne de 360 a 760 m/s. II 
a ete retenu comme condition de sol de reference pour tout le Canada parce qu'i l 
represente le plus grand nombre de seismes forts dans les lieux les mieux instrumentes 
comme la Californie. II represente aussi une condition moyenne entre le sol le plus dur 
et le plus mou (Adams & Halchuk, 2004). 
154 
Un ensemble de trois historiques synthetiques de mouvements sismiques du sol a ete 
choisie pour representer l'excitation sismique dans les analyses. La magnitude, la 
distance hypocentrale et Famplitude d'acceleration de pointe sont donnees pour chaque 
signal aux tableaux 6.8 et 6.9 pour Montreal et Vancouver, respectivement. Ces seismes 
synthetiques ont ete normalises par des facteurs de facon a ce que leur spectre 
corresponde aux valeurs spectrales du CNB 2005 pour chaque site (Tremblay et 
Atkinson 2001). 









































6.5 Etude parametrique et effets sur la reponse sismique 
Dans cette section, on examine l'effet de quelques parametres sur la reponse sismique 
des murs de refends avec des semelles de fondation pour lesquelles on permet le 
soulevement. Les parametres etudies sont le site (Montreal et Vancouver), la hauteur du 
mur (5, 10 et 25 etages) et le rapport de poids (MR = 0.2, 0.4 et 0.6). L'elancement de la 
structure (angle a varie avec la hauteur de la structure. Pour chaque site, on effectue 
l'analyse sismique temporelle par integration numerique dans Matlab avec les 
algorithmes qui ont ete present.es au chapitre 4. Dans ralgorithme de Newmark, on 
choisit l'acceleration moyenne sur un pas de temps de 0.001 s. Pour etudier l'effet de 
chaque parametre sur le soulevement de la structure, plusieurs parametres de reponse ont 
ete obtenus des analyses, dont le deplacement au sommet de la structure et la rotation de 
la semelle. Dans la plupart des cas, les calculs ont ete lances pour les deux conditions de 
contact avec le sol: fondation elastique avec soulevement empeche et fondation elastique 
avec soulevement permis. 
6.5.1 Effet de l'elancement des murs 
Les reponses des murs de 5, 10 et 15 etages de la region de Montreal et soumis au 
seisme de la Figure 3.7 (M7.0 a 70 km) sont presentees sur les Figures 6.5 a 6.7. Le 
rapport MR pour ces murs est egal a 0.6. On voit sur la Figure 6.5 que la 
deformation laterale de la structure est plus importante pour les structures moins 
elancees. On remarque aussi que le soulevement reduit la deformation maximale de la 
structure et que cette reduction est plus importante pour les structures moins elancees. 
Par contre, on voit sur la Figure 6.6 que le deplacement lateral relatif (Drift) diminue 
quand l'elancement diminue. Le mur de 25 etages a subi la plus faible deformation 
relative. Cette derniere n'a pas ete trop affectee par le soulevement qui y est moins 
significatif malgre sa hauteur. Cela signifie que le deplacement critique n'a pas ete 
atteint malgre que la deformation absolue de mur de 25 etages est plus grande que dans 
les autres murs a cause de la periode propre de vibration qui est relativement plus 
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importante que pour les deux autres murs du fait qu'elle ne depend que de la hauteur et 
pas de la largeur de la semelle. II faut rappeler aussi que le deplacement critique diminue 
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Figure 6.5 Deformation des murs de Montreal sous le seisme M7.0 a 70 km 
(MR = 0.6): (a) h/b = 4.59; (b) h/b = 6.68; (c) h/b = 12.6. 
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x 10 Deplacement lateral total du mur a 10 etages. MR = 0.6. h/b = 6.88 




Figure 6.6 Deplacement lateral total des murs de Montreal sous le seisme M7.0 a 70 km 
(MR = 0.6): (a) h/b = 4.59 ; (b) h/b = 6.68; (c) h/b = 12.6. 
La Figure 6.7 montre les deplacements verticaux du mur, ou du centre de la semelle. On 
remarque que le mur a 10 etages se souleve apres 12 secondes, par contre le mur de 5 
etages se souleve tres tot, environ apres 3 s d'oscillations et le centre de la semelle sort 
au dessus de la surface du sol et pourrait atteindre environ 5 mm. En d'autres termes, 
plus de la moitie de la semelle sort au dessus du sol pour le mur a 5 etages. Cependant, 
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le centre de la semelle des murs a 10 et 25 etages subit moms de deplacement vertical et 
la semelle reste presque entierement dans le sol avec un leger soulevement de 
l'extremite 
Deplacement vertical du mur a 5 etages. MR =0.6. h/b =4.59 
Temps (s) 




(c) Deplacement vertical du mur a 25 etages. MR = 0.6. h/b = 12.6 
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Figure 6.7 Deplacement vertical des murs de Montreal sous le seisme M7.0 a 70 km 
(Am = 0.6): (a) h/b = 4.59 ; (b) h/b = 6.68; (c) h/b = 12.6. 
Le deplacement lateral et la deformation au sommet sont relativement plus grands pour 
les structures elancees. La deformation critique est d'autant plus grande qu'une 
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structure est elancee. Ceci reduit la tendance d'une telle structure a se soulever. Ce n'est 
done ni la hauteur seul ni la dimension seule de la semelle qui controle le soulevement, 
mais plutot le rapport des deux. 
Dans ce qui suit, on compare la reponse sismique des murs de dix etages soumis a un 
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Figure 6.8 Signaux sismiques pour l'Est (Montreal) et l'Ouest (Vancouver). 
On varie le rapport d'elancement (rapport de la hauteur h a la demi-longueur de la 
fondation B) en modifiant la longueur de la semelle. La hauteur du mur reste constante 
et 6gale a 20 m (= 2/3 de 30 m). On etudie le cas des murs supportant une charge 
verticale egale a 0.4 fois la masse totale du mur (MR = 0.4). Les valeurs selectionnees de 
la demi-longueur de la semelle pour le mur sitae dans la region de Montreal sont: 4.36, 
5.10, 5.7, et 6.5 m, ce qui correspond a des rapports d'elancement de 4.58, 3.92, 3.5 et 
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3.07, respectivement. Pour le mur de la region de Vancouver, on choisit les largeurs 
5.10, 5.70, 7.50 et 8.0 m, qui correspondent a des rapports d'elancement de 3.92, 3.50, 
2.66 et 2.5, respectivement. On notera que la longueur minimum a chaque site 
correspond a la valeur obtenue du dimensionnement pour MR = 0.4 (Tableaux 6.4 et 
6.5). La reponse sismique avec soulevement pour les differents elancements est 
presentee sur la Figure 6.9. 
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Figure 6.9 Effet de I'elancement sur la reponse sismique maximale de 
mur de 10 etages ; (a) Montreal; (b) Vancouver 
161 
On observe que les valeurs de pointe de la rotation de la semelle et du deplacement 
lateral total augmentent graduellement lorsque Ton diminue la longueur de la semelle 
par rapport a la valeur de conception. Evidemment on remarque que les valeurs 
maximales de la rotation de la semelle et du deplacement lateral total augmentent selon 
la meme tendance, puisque ces parametres sont dependants l'un de l'autre. Par contre on 
voit que la deformation relative diminue lentement en diminuant la dimension de la 
semelle. Pour le mur situe dans la region de Montreal, les deplacements sont moins 
importants que ceux du mur situe dans la region de Vancouver. 
6.5.2 Effet de l'intensite des seismes 
Pour etudier l'effet de l'intensite des seismes sur le soulevement, il suffit de 
considerer un mur de 10 etages soumis a des differents niveaux d'acceleration. Tout 
d'abord on examine l'effet du seisme pour la region de Vancouver montre sur la Figure 
6.8 et amplifie par des facteurs de 1.0 et 1.5. La deformation de la structure et le 
deplacement lateral total sont presentes sur la Figure 6.10. Les resultats avec 
soulevement empeche et soulevement permis sont tous deux presentes. Compare au cas 
sans soulevement ou la deflexion de la structure augmente proportionnellement avec 
l'amplitude du seisme, on voit que le soulevement de la semelle a un effet important sur 
la deformation maximale car il limite de facon significative la demande sur le mur: 
l'intensification du seisme n'a pas d'effet sur la deformation maximale de la structure. 
Le soulevement pourrait done agir comme mesure de protection de la structure contre 
des incertitudes sur l'amplitude des mouvements sismiques. Le pic d'acceleration du 
signal sismique se situe a 6.5 s. Dans le cas du signal de plus faible intensite (1.0 x 
signal), le deplacement total est moins prononce a l'instant du pic que vers la fin du 
seisme ou les accelerations sont relativement plus faibles. De plus, on voit que les 
phases de soulevement (grands deplacements) durent longtemps a l'approche de la fin 
du seisme. Lorsque l'on intensifie le seisme par un facteur 1.5, on remarque que les 
deplacements lateraux sont moins prononces sur une periode de 10 a 15 secondes, mais 
qu'ils demeurent sensiblement les memes vers la fin du seisme. Dans le cas ou le 
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soulevement est empeche, les emplacements augmentent dans la meme proportion que le 
facteur d'amplification. Par contre, lorsqu'il y a soulevement, le comportement devient 
fortement non lineaire et plus complexe, ce qui rend la prediction beaucoup plus 
difficile. 
On considere maintenant le meme mur de 10 etages, mais soumis a des seismes 
differents choisis pour l'Est et l'Ouest du Canada. Les deplacements lateraux du mur 
sont presentes sur les Figures 6.11 et 6.12. Pour le mur situe a l'Est du Canada 
(Montreal) soumis a des seismes de pic d'acceleration de 0.185 g et 0.269 g le 
soulevement n'a pas eu lieu. Par contre pour le seisme de pic egal a 0.952 g, le 
soulevement de la sernelle se produit et donne lieu a un deplacement maximal lateral 
note xmx sur les figures, egal a 160.4 mm, ce qui est superieur aux deplacements 
maximaux correspondant aux deux seismes precedents (Figure 6.11). 
Dans le cas des seismes pour la region de l'Ouest (Vancouver), on voit sur la Figure 
6.12 qu'il n'y a pas de soulevement et que le deplacement maximal atteint n'est que 20.6 
mm sous le seisme ayant un pic d'acceleration de 0.226 g. Pourtant, ce seisme a un pic 
d'acceleration superieur au premier seisme qui a un pic de 0.149 g, ce dernier 
provoquant le soulevement de la structure et un deplacement maximal de 100 mm. Ce 
deplacement est 5 fois plus grand que celui subi par le mur soumis au seisme PGA = 
0.226 g et ce, malgre que les deux seismes aient la meme magnitude de 7.2. Pour le 
seisme ayant un pic d'acceleration de 0.533 g, la structure montre un soulevement 
significatif avec un deplacement lateral maximal de 250 mm, qui est nettement superieur 
aux deux precedents, malgre qu'il soit de magnitude plus faible. Le mur localise en 
region de Montreal et soumis au seisme de PGA = 0.952 g montre un soulevement avec 
un deplacement maximal de 160.4 mm, ce qui est inferieur a celui obtenu a l'ouest avec 
un seisme de PGA plus faible. On conclut de ces observations qu'on ne peut predire s'il 
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Figure 6.10 Effet de l'intensite du seisme sur la deformation et le deplacement total du 
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Figure 6.11 Effet de l'intensite du seisme sur le deplacement horizontal total 
de mur de 10 etages dans la region de Montreal 
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Figure 6.12 Effet de l'intensite du seisme sur le deplacement total 
de mur delO etages dans la region de Vancouver 
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6.5.3 Effet de la flexibilite du sol 
Pour etudier l'effet de la flexibilite de la fondation sur la reponse sismique, on 
considere trois valeurs du module de cisaillement, 625, 506 et 324 MPa, valeurs qui 
correspondent a des vitesses d'ondes de cisaillement de 500, 450 et 360 m/s, 
respectivement. Ces vitesses sont comprises a l'interieur des limites superieure et 
inferieure de la vitesse d'ondes de cisaillement prescrites dans le CNB 2005 pour un site 
de type C : entre 360 et 760 m/s. Pour Montreal, ces trois valeurs de G donnent lieu a 
des periodes de basculement de 1.66 s, 1.70 s et 1.73 s respectivement. Pour Vancouver, 
les trois periodes sont egales a de 1.4 s, 1.43 s et 1.52 s. 
Pour les trois niveaux de flexibilite du sol, on examine la reponse du mur de 10 etages 
avec MR = 0.4 a Montreal et Vancouver pour les signaux de la Figure 6.8. Pour l'Est du 
Canada, si on diminue le module de cisaillement de 625 a 506 MPa, la Figure 6.13 
montre que le maximum des deplacements diminue legerement. Par contre, pour un sol 
ayant une vitesse d'ondes de cisaillement de 360 m/s, qui correspond a la limite 
inferieure pour un sol de type C, on remarque que le deplacement lateral et le 
deplacement vertical augmentent nettement par rapport aux sols plus rigides. En 
particulier, on voit que la reaction du sol a une extremite de la semelle est tres grande 
pour un sol plus mou lorsque l'extremite opposee se souleve. 
Dans la region de l'Ouest (Vancouver), l'effet de la flexibilite du sol sur la reponse des 
structures est montre sur la Figure 6.14. Pour les sols plus rigides de modules de 
cisaillement de 500 MPa et 625 MPa, on remarque un faible soulevement comparable 
pour les deux sols correspondants. Mais pour un sol plus mou, le soulevement est 
significatif. Et plus le sol est mou plus la periode de vibration est importante. Ce qui est 
prevu puisque la flexibilite du sol a tendance a augmenter la periode de basculement. 
Done, on a aussi un effet tres similaire de ce qui a ete observe pour Montreal 
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Figure 6.13 Effet de la flexibilite du sol de fondation sur la reponse sismique 
du mur de 10 etages (MR = 0.4) de la region de Montreal 
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Pour les deux sites, le tassement le plus important est associe au sol dont la rigidite est la 
plus faible. Pendant le soulevement sur un sol de faible rigidite, le bord de la semelle ou 
le sol est comprime s'enfonce plus profondement dans le sol, ce qui donne lieu a une 
rotation plus grande et permet au bord oppose de se soulever davantage et, par 
consequent, de provoquer une reaction dans le sol plus grande. 






10 Temps (s) 1 5 
-G = 625MPa 
G = 506MPa 
-G = 324MPa 
« * ~ * A T ^ 7 ^ ^ 
20 25 
Reaction du solau bord gauche de la semelle-Vancouver 
600 
.2 •=• 400 
!15 S. 
-S ~ 200 
7\A' 
5 Temps (s) 10 15 
-G = 625MPa 
G = 506MPa 
-G = 324MPa 
20 25 
Deformation de la structure- Vancouver 
3 
Figure 6.14 Effet de la flexibilite du sol de fondation sur la reponse sismique 
du mur de 10 etages (MR = 0.4) de la region de Vancouver. 
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6.5.4 Effet de rapport de masse 
Dans cette partie, on examine l'effet du rapport de masse MR, qui a ete defini 
precedemment comme le rapport de la charge verticale supportee par le mur au poids 
sismique total. Ce rapport a un effet important sur la taille de la semelle, comme le 
montre les tableaux 6.4 et 6.5, au meme titre que le moment de renversement et la 
capacite portante du sol. L'effet du parametre MR dans la conception de la semelle se 
fait via l'excentricite, cette derniere etant egale au rapport du moment de renversement a 
la charge verticale. Les valeurs de MR choisies etaient 0.2, 0.4 et 0.6. Pour etudier 
1'influence du rapport MR sur le soulevement de la structure, on a soumis le mur de 10 
etages dans les deux regions de Montreal et Vancouver aux seismes de la Figure 6.8. Les 
reponses sont presentees sur les Figure 6.15 a 6.18 pour chacune des deux regions. On 
voit sur les Figures 6.15 et 6.16 que l'importance du soulevement diminue 
progressivement en augmentant le rapport MR (differences entre les reponses avec et 
sans soulevement s'amenuisent). Plus le soulevement est important (MR petit), plus la 
deformation de la structure est reduite par rapport au cas sans soulevement (protection 
accrue de la structure). On remarque que la structure devient plus elancee avec un 
rapport MR eleve et le deplacement critique qui depend lineairement de l'elancement 
devient grand. Par consequent la deformation maximale wmax / ucr est reduite et ceci 
retarde le soulevement. 
Sur la Figure 6.16 on observe que le deplacement lateral maximal passe de 56.6 mm a 
78.7 mm lorsque MR passe de 0.2 a 0.4 et que les dimensions de la semelle diminue 
(voir tableau 6.4). Lorsque Ton augmente MR de 0.4 a 0.6, le deplacement diminue, ce 
qui semble co'incider avec le fait que la semelle pour MR = 0.6 est de plus grandes 
dimensions. Dans la region de Vancouver on remarque sur la Figure 6.17, que le rapport 
MR a un effet tres limite sur la deformation maximale apres le soulevement. Lorsque le 
soulevement est empeche, 1'augmentation du rapport MR donne lieu a une diminution 















Figure 6.15 Influence de MR sur la deformation ulucr pour le mur 
de 10 etages dans la region de Montreal 
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Figure 6.17 Influence de MR sur le deformation u/u_cr pour le mur 













Figure 6.18 Influence de MR sur le emplacement lateral total pour le mur 
de 10 etages dans la region de Vancouver 
Sur la Figure 6.18, on voit, comme a Montreal, qu'un facteur MR plus important donne 
lieu a un soulevement moins important (differences entre les reponses avec et sans 
soulevement). On peut attribuer ce comportement a la contribution de la charge verticale 
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supportee par le mur. Cette charge procure a l'ensemble une force de recentrage qui aide 
a controler le soulevement. Aussi, comme dans le cas de Montreal, on remarque sur les 
Figures 6.18 et 6.19 que le deplacement lateral total augmente lorsque Ton passe de 
MR = 0.2 a 0.4 puis diminue par la suite (entre 0.4 et 0.6). Encore cette fois, il y a 
correlation entre cette tendance et la dimension de la semelle qui augmente de 0.2 a 0.4 
et qui diminue entre 0.4 et 0.6. 
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6.5.5 Effet de soulevement de fondation 
La taille de la semelle a un effet determinant sur le moment stabilisant. Done, en 
augmentant les dimensions de la semelle, on augmente evidemment sa rigidite a la 
rotation de meme que la rigidite de tout le systeme sol-structure. Par consequent, on 
diminue la periode de vibration du premier mode, ce qui peut contribuer a reduire le 
deplacement horizontal lateral et la rotation de la semelle. Une augmentation de la 
semelle contribue aussi a reduire la periode de vibration du deuxieme mode qui est 
associe exclusivement au mouvement vertical. Dans cette section, on examine 
1'influence de la taille de la semelle dimensionnee pour trois differentes valeurs du 
facteur de reduction Rd. On examine le cas du mur de 10 etages avec un rapport MR = 
0.4. Les tableaux 6.10 et 6.11 donnent les dimensions de la semelle, la rigidite en 
rotation, les periodes de vibration de l'ensemble sol-structure dans les deux premiers 
modes, et les deplacements lateraux totaux de pointe moyens obtenus des analyses sous 
les trois seismes (moyenne de trois resultats). 



























































Sur la Figure 6.20, on presente les valeurs maximales moyennes du deplacement lateral 
inter-etages pour le mur de 10 etages sitae dans les regions de Montreal et de Vancouver 
soumis aux trois seismes de chaque region classes dans les Tableaux 6.8 et 6.9. 
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Figure 6.20 Deplacement lateral moyen inter-etages vs ductilite pour 
Montreal et Vancouver 
En ce qui concerne la region de l'Est, on remarque que le deplacement diminue lorsque 
Ton augmente le facteur Rd, done lorsque Ton diminue les dimensions des fondations. 
Ce qui explique que plus on diminue la taille de la semelle et plus le soulevement est 
moins significatif du fait que la rotation de la semelle est moins significative voire 
diminue en reduisant la dimension de la semelle. Par contre on observe l'inverse dans la 
region de Vancouver ou le deplacement augmente significativement avec le facteur de 
reduction des forces. Plus la taille de la semelle diminue, plus la rotation augmente et 
induit a son tour un deplacement lateral en tete important. En d'autres termes, le 
soulevement est plus significatif a l'Ouest qu'a l'Est. Cela est attribue au fait que les 
seismes de la region de l'Ouest ont une periode dominante plus longue que ceux de Test, 
ce qui donne plus de temps a la semelle pour subir une grande rotation dans un sens 
avant que ne survienne une pointe d'acceleration dans la direction inverse qui vient 
interrompre le bercement de la semelle et la mettre en mouvement oppose. Cela pourrait 
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expliquer que les seismes de l'Ouest sont plus severes. Dans les deux regions, les 
deplacements observes sont acceptables (inferieurs a la limite de 2.5% du CNB 2005). 
Bien evidemment ces resultats sont partiels compte tenu du nombre des seismes utilises, 
mais on peut toutefois comprendre de ces resultats que le soulevement dans la region de 
Montreal serait benefique et qu'il serait possible de diminuer davantage les dimensions 
de la semelle, lorsque compare a l'Ouest, sans que ces soulevements ne conduisent a des 
deplacements excessifs. 
On a mentionne precedemment que la dimension de la semelle est influencee, entre 
autres, par le rapport MR et le moment de renversement. On sait aussi que le moment de 
renversement est calcule a partir de l'effort de cisaillement a la base et que ce dernier est 
influence par le facteur de reduction des forces sismiques, Rj. Les deux facteurs, MR et 
Rd, influencent done les dimensions de la semelle. Dans cette partie, on etudie l'effet de 
la dimension de la semelle determine par ces deux parametres sur la reponse sismique 
des murs de refends soumis aux trois seismes dans chaque region. On examine surtout le 
deplacement lateral moyen en tete de la structure relativement a la hauteur. Les valeurs 
Nh : moyennes obtenues par les trois seismes, sont calculees pour les trois murs de 
refend (5, 10, 25 etages), pour les trois valeurs de MR (0.2, 0.4 et 0.6) et de Rd sont 
classees dans les tableaux 6.12 et 6.13. La Figure 6.21 montre les deplacements inter-
etages calcules en fonction du facteur de reduction Rd et de rapport de masse MR. Dans 
tous les cas, les deplacements demeurent sous la limite du CNB (2.5%). On voit que 
pour les murs localises dans la region de Vancouver et concus avec des rapports MR 
importants {MR = 0.6) et avec des facteurs Rd eleves, les semelles sont plus petites et 
conduisent a des deplacements plus importants a cause de l'allongement de la periode. 
Avec un rapport MR de 0.2, les dimensions des semelles sont plus importantes et on voit 
sur la figure que les deplacements sont plus petits que ceux obtenus avec des semelles 
concues avec des rapports MR de 0.4 et de 0.6. Cela suggere qu'il serait envisageable de 
proposer des reductions plus importantes de la dimension des semelles pour certaines 
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combinaisons. Par exemple, la semelle calculee avec un facteur de Ri/= 4.0 et MR = 0.2 
donne un deplacement inferieur a celui calcule avec un Rd = 3.5 et MR = 0.4. 
Tableau 6.12 Deplacements inter-etages (deplacement %) pour les murs a Montreal 



























































































































Tableau 6.13 Dcplacements inter-etages (emplacement %) pour les murs a 
Vancouver 
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gure 6.21 Deplacement lateral vs facteur de reduction des forces sismiques, Rd 
(a) 5 etages; (b) 10 etages; (c) 25 etages 
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.En examinant les resultats de la Figure 6.21, on constate aussi que le soulevement a plus 
d'effet sur les deplacements pour les structures moins elancees. Le deplacement pour le 
mur de 25 etages reste faible compare a celui du mur de 5 etages. Pour le mur de 5 
etages et un rapport MR de 0.4, le deplacement augmente plus rapidement en 
augmentant la valeur de R<] que pour les murs de 10 et 25 etages. Ce deplacement peut 
atteindre la valeur de 1.1 % avec une valeur de Rd egale a 4.0. Dans le cas des murs de 
10 et 25 etages, le deplacement reste inferieur a 0.8%, meme avec un facteur Rj de 4.0. 
Les structures plus elancees avec un faible rapport MR montrent des deplacements 
moindres que les autres structures; elles pourraient possiblement etre concues avec des 
semelles plus petites sans pour autant donner lieu a des deplacements excessifs. 
Pour la region de Montreal, on voit que les deplacements diminuent generalement 
lorsque Ton augmente le facteur de reduction Rd. En augmentant Rj, on fait diminuer la 
longueur de la semelle, ce qui a tendance a faire diminuer la rotation. Cette tendance, 
deja observee pour le mur de 10 etages, va a contre-sens de Pintuition puisque que la 
rigidite en rotation diminue en reduisant la taille des semelles. Ce comportement serait 
attribue a l'allongement des periodes des structures decoulant de la reduction des 
semelles combinees au fait que l'energie dans les seismes de la region de l'Est du 
Canada est concentree dans les hautes frequences. On a done a la fois un decouplage 
plus marque entre les periodes des structures et les periodes de seismes et des seismes a 
plus hautes frequences qui sont moins critiques du point de vue du bercement. 
On constate aussi que les murs dans la region de Montreal subissent des deplacements 
inferieurs a ceux de la region de l'Ouest. Les deplacements pour le mur de 5 etages et 
MR = 0.2 localise a Montreal diminuent plus rapidement avec le facteur Rd que pour les 
murs de 10 et de 25 etages. Pour un rapport Rd cgal a 3.0 ct un rapport MR = 0.4, un 
mur de 5 etages localise a Vancouver subit un deplacement egal a environ deux fois 
celui obtenu pour le meme mur localise a Montreal. Pour une meme valeur de Rj, une 
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variation de MR a Montreal a une influence plus marquee sur les emplacements a 
Montreal. 
Pour un mur de 10 etages localise a l'ouest, le deplacement augmente lentement avec la 
valeur de Rd pour les valeurs de MR egales a 0.2 et 0.4. Par contre avec un rapport MR 
de 0.6 (semelle plus petite et periode plus longue), la valeur dcRd a un effet significatif 
sur le deplacement, surtout pour des valeurs de Rd superieures a 3.5. Les deplacements 
calcules pour les murs de Montreal avec un facteur Rd- 2.5 restent inferieurs a ceux 
calcules pour les murs localises a Vancouver avec la meme valeur de facteur Rd. II y 
aurait done possibilite de diminuer davantage les semelles pour la region de Monteal 
pour permettre davantage de soulevement. 
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CHAPITRE 7 Conclusions et recommandations 
La revue de litterature a montre que la majorite des travaux menes sur le phenomene 
de soulevement des fondations consistait principalement a des etudes analytiques de 
modeles de stractures, mais que peu d'etudes examinaient le comportement sismique des 
structures. L'objectif de cette etude etait de choisir un modele analytique approprie pour 
modeliser l'interaction sol-structure et de l'utiliser pour analyser l'effet du soulevement 
de la fondation sur la reponse sismique des murs de refend en beton arme. L'etude visait 
surtout a observer l'effet de certains parametres sur le soulevement tels que l'elancement 
des murs, le rapport de masse, la flexibilite du sol de fondation, les caracteristiques de 
l'excitation sismique et les dimensions de la semelle de fondation. 
Afin de se familiariser avec le sujet, on a d'abord realise une etude prealable sur le 
basculement sismique de corps rigides de forme rectangulaire. La reponse etait calculee 
dans deux cas: fondation rigide et fondation flexible comprenant deux ressorts situes 
aux coins du bloc. Cette etude a permis de constater que ce n'est pas seulement 
l'elancement qui influe sur le basculement d'un bloc rigide sur une fondation rigide, 
mais aussi sa taille. Pour les structures de grande taille, tels que les barrages, l'effet de 
taille est significatif et la reponse des blocs sur une fondation elastique est fortement 
influencee par la flexibilite du sol. Enfin, l'hypothese des blocs infiniment rigides est 
acceptable pour representer des structures elastiques rigides, mais les murs de refends en 
beton arme elances que Ton rencontre dans les batiments multi-etages peuvent subir de 
grandes deformations en flexion sous l'effet Taction sismique, en developpant une rotule 
plastique a leur base. 
Les equations decrivant le comportement sismique d'un mur de refend represents par sa 
rigidite, sa masse et son amortissement ont ensuite ete developpees et mises en forme 
dans le logiciel Matlab. Le comportement du mur est pose lineaire et elastique. Ces 
modeles prennent aussi en compte la flexibilite et l'amortissement au niveau des 
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fondations et permettent de traiter le phenomene fortement non lineaire qu'est le 
soulevement. Sauf pour le soulevement, le comportement du sol est toutefois pose 
lineaire et elastique. Deux modeles de fondation ont ete examines : le modele a deux 
ressorts-amortisseurs verticaux places aux extremites de la semelle et le modele de 
fondation de Winkler avec ressorts-amortisseurs verticaux distribues sur la longueur de 
la semelle. Le second permet une representation plus fidele du comportement reel des 
fondations. Les analyses effectuees ont aussi permis de constater que le modele de 
Winkler permettait une prediction plus precise de la reponse sismique car la variation 
des proprietes de rigidite et d'amortissement lors du soulevement est plus graduelle. 
Meme si le modele de fondation a deux ressorts pouvait etre utilise en conception 
parasismique, il sous-estimerait la reponse de la structure. Par consequent il est plus 
realiste et, par consequent, recommande et d'utiliser la fondation Winkler pour l'etude 
parametrique de la reponse des murs de refend. Cette recommandation a ete suivie pour 
l'analyse parametrique. 
Les solutions developpees avec Matlab avec la methode de Newmark ont ete comparees 
pour validation avec les resultats obtenus du logiciel Ruaumoko, un logiciel developpe 
specifiquement pour l'analyse sismique non lineaire des structures. Une bonne 
correlation a ete obtenue entre les deux outils de prediction. Par ailleurs, on a fait la 
comparaison des reponses obtenues par la methode de Newmark utilisant une 
acceleration moyenne et un pas de temps fixe, avec celles obtenues par la methode de 
Runge-Kutta utilisant Simulink avec un pas de temps variable. On a remarque que les 
resultats obtenus avec Runge-kutta sont probablement plus certains compte tenu de la 
possibility de pas de temps variables pour determiner la solution aux instants precis ou 
les proprietes de la structure sont modifiees. 
Le logiciel Matlab a ensuite ete utilise pour faire une etude parametrique afin de tirer des 
conclusions sur le soulevement sismique de murs de refend en beton arme. L'etude a 
porte sur des murs de 5, 10 et 25 etages localises dans les regions de Montreal et de 
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Vancouver. Trois valeurs du rapport entre la charge verticale et le poids sismique 
tributaires des murs ont ete considerees : MR = 0.2, 0.4 et 0.6. Les structures etaient 
fondees sur un sol flexible dont les proprietes correspondent a un site de Classe C. Les 
dimensions des murs et des semelles ont ete determinees selon les regies du code 
national du batiment du Canada 2005. Dans la conception, plusieurs valeurs du facteur 
de reduction des forces sismiques, Rj, ont ete considerees. Les analyses ont ete 
effectuees pour trois mouvements sismiques du sol representatifs pour chacun des deux 
sites. Dans les analyses, on a aussi varie la rigidite du sol a l'interieur des limites fixees 
pour les sols de Classe C. Cette etude parametrique a permis d'observer les points 
suivants : 
• En augmentant la taille de la semelle, on augmente le moment capacitaire dans la 
semelle qui est fonction de la largeur et de la charge verticale, par consequent cela 
diminue la tendance au soulevement de la semelle. L'endommagement dans le mur 
pourrait avoir lieu si la semelle etait tres large avec un moment capacitaire superieur 
a celui du mur. Ainsi avec le soulevement de la semelle, l'endommagement dans le 
mur sera reduit. 
On observe que les valeurs de pointe de la rotation de la semelle et du deplacement 
lateral total augmentent graduellement lorsque Ton diminue la longueur de la 
semelle par rapport a la valeur de conception. 
• L'elancement de la structure affecte significativement la reponse sismique. Cet effet 
est plus significatif pour les sols plus rigides ou le soulevement pourrait avoir un 
effet significatif sur la reponse sismique des structures. Pour un facteur MR = 0.4, 
Les valeurs de pointe de la rotation de la semelle et du deplacement lateral total 
augmentent graduellement lorsque Ton augmente l'elancement du mur. Par contre 
on voit que la deformation relative diminue lentement en augmentant l'elancement. 
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Pour le mur situe dans la region de Montreal, les deplacements sont moins 
importants que ceux du mur situe dans la region de Vancouver. L'effet de 
Telancement non seulement conduit a la reduction des deformations mais pourrait 
aussi augmenter ou diminuer la rotation de la semelle et, par consequent, le 
deplacement lateral total, dependamment des caracteristiques des murs. Cependant, 
ce n'est ni la hauteur seule ni la dimension de la semelle seule qui controle le 
comportement d'un mur de refend, mais le rapport des deux. 
• L'augmentation de Tintensite du seisme pourrait aussi diminuer l'effet benefique du 
soulevement sur le deplacement lateral. Pour un mur situe a l'Est du Canada 
(Montreal) soumis a des seismes de faibles pics d'acceleration, le soulevement n'a 
pas eu lieu. Mais quand il etait soumis a un seisme de pic d'acceleration plus eleve, 
le mur a montre un soulevement avec un deplacement maximal inferieur a celui 
obtenu a Vancouver avec un seisme de PGA plus faible. On conclut de ces 
observations qu'on ne peut predire s'il y aura soulevement sur la seule base du pic 
d'acceleration du seisme. Le fait qu'une structure peut se soulever sous Taction d'un 
seisme ne signifie pas que la structure se soulevera obligatoirement sous Taction 
d'un seisme dont Tacceleration de pointe est plus elevee. La signature des 
mouvements sismiques (frequence dominante, sequence et duree des pics) a 
probablement aussi un effet important. 
• Un sol plus flexible a un effet benefique lors du soulevement de la semelle, car la 
flexibilite du sol prolonge la periode de vibration et pourrait jouer un role tres 
important dans la reponse des structures. Avec une fondation large, la reponse est 
significativement affectee par un sol plus flexible. Cependant, une rigidite elevee du 
sol pourrait reduire la rotation de la semelle meme avec une fondation de faibles 
dimensions, ce qui diminue la tendance au soulevement et augmente les effets 
d'inertie dans la superstructure. On peut dire que les sols tres durs amenent a 
Tutilisation de petites semelles et pourraient influencer davantage le basculement. 
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Cependant, les structures sur des sols plus flexibles montrent un deplacement plus 
important que celles sur des sols durs, parce que les periodes sont plus longues sur 
un sol plus flexible. De telles structures se trouvent avec des semelles plus larges que 
celle fondees sur des sols durs. Pour l'Est du Canada, si on diminue le module de 
cisaillement, le deplacement lateral et le deplacement vertical augmentent nettement 
par rapport aux sols plus rigides. En particulier, la reaction du sol a une extremite de 
la semelle est tres grande pour un sol plus mou lorsque l'extremite opposee se 
souleve. Dans la region de l'Ouest (Vancouver). Pour les sols plus rigides, plus le sol 
est mou plus la periode de vibration est importante. Puisque la flexibilite du sol a 
tendance a augmenter la periode de basculement. 
• Le soulevement de la semelle reduit la deformation de la structure. II s'agit done 
d'une approche qui permettrait de reduire l'endommagement de la structure. Le 
soulevement peut aussi reduire ou augmenter les deplacements lateraux de la 
structure, selon les caracteristiques du seisme et de la structure. Dans la region de 
l'Ouest du Canada, le soulevement a plus d'effet sur les deplacements lateraux que 
dans la region de l'Est. Dans l'Ouest, le deplacement maximal augmente lorsque 
Ton diminue la taille de la semelle en augmentant MR et/ou Rj. Dans l'Est, on a 
constate que des semelles plus petites donnent lieu a des deplacements lateraux 
generalement plus faibles. On pourrait done y reduire les semelles davantage et 
dimensionner les semelles pour des valeurs de Rd un peu plus elevees tout en restant 
dans une marge de deplacement inferieure a celle calculee dans la region de l'Ouest. 
Recommandations 
• Une extension de 1'analyse du comportcment inelastique des murs de refends en 
beton arme est prevue en complement de cette etude en permettant les murs de 
developper des rotules plastiques a la base merae si le moment capacitaire de la 
semelle est le plus faible. Aussi, une analyse tridimensionnelle, en incorporant les 
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effets de torsion, devrait etre effectives afin de donner une meilleure vue sur le 
probleme de soulevement de fondations, incluant 1'interaction possible entre les 
divers elements de resistance aux charges sismiques de la structure. 
• On pourrait aussi incorporer par la suite la mobilisation de la capacite portante du sol 
(comportement inelastique du sol) et done la reduction de la resistance du sol avec la 
consideration de la rapture du sol avec prise en compte de l'interaction sol structure. 
• Des tests a echelle reelle sur le comportement des murs de refends avec soulevement 
seraient necessaires pour examiner les effets de soulevement et valider les modeles 
numeriques comme ceux utilises dans cette etude. 
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Programme qui calcule la reponse sismique d'une structure flexible a un 
degre de liberte avec fondation Winkler permettant le soulevement de la 
semelle. (Simulink. Sfunction) 
function [sys,xO,str,ts] = uplift(t,x,u,flag) 
fac=l; % facteur d'amplification du seisme 
% Exemple de mur dans la region de Montreal 
mur de 10 etages: (2/3)hauteur totale h(2/3) = 20 m 
ml=30000000/9.81; h=20; T = 1.602; w = 2*pi/T; 
k=4*pi^2*ml/ (TA2) ;g=9.81;m=ml; 
MR = 0.4; b = 4.36; m2=MR*ml; alpha=h/b; kw = 1586538461.5385;%N/m 
cw = 4175017.9;%N.s/m 
wv = sqrt(2*b*kw/m2); beta=wv/w% 
Murs de la region de Vancouver 
mur de 10 etages: (2/3)hauteur totale h(2/3) = 20 m 
ml=30000000/9.81; m=ml;h=2 0; g=9.81; T = 1.282; w = 2*pi/T; 
k=4*piA2*ml/(TA2); 
MR = 0.4; b = 5.92; m2=MR*ml; alpha=h/b; kw = 1586538461.538; 
cw = 38612119.96; 
wv = sqrt(2*b*kw/m2); beta=wv/w 
psi =0.03; 
c = 2*psi*ml*w; 
psi_v = cw*b/(m*beta*w) 
m2=MR*m; 
u_cr = m*g*b/(3*h*k); theta_cr = m*g/(2*kw*b^2) 
x_cr = u_cr+h*theta_cr; 
epsl=l; eps2=0; 
xpObar = 4; 
xpO = xpObar*(g/w)*sqrt(3*alphaA2+betaA2)/(3*alpha*beta); 
v0 = xpO*wlbA2 ; dans le cas de vibration libre 
thetapO =xp0*(l-wlb*2)/h; 
vO = 0; dans le cas de la reponse sismique 
theta=0; 
198 
u_cr = m*g*b/(3*h*k); theta_cr = m*g/(2*kw*b*2); 
x_cr = u_cr+h*theta_cr; 
epsl = 1; eps2 = 0; 
xO = [0; 0; -9.81*m/(2*kw*b);0] ; 
% x' = Ax + Bu 















case { 2, 4, 9 } 
sys = [] ,-
otherwise 
error(['Unhandled flag = ',num2str(flag)]); 
end 
function [sys,x0,str,ts] = 
mdllnitializeSizes(A,B,C,D,epsl,eps2,alpha,beta,m,T,k,kw,b,h,c,cw,vO) 
sizes = simsizes; 
sizes . NumContStates = 4 ,-
sizes.NumDiscStates = 0; 
sizes.NumOutputs = 8 ; 
sizes.Numlnputs = 1; 
sizes.DirFeedthrough = 0; 
199 
sizes.NumSampleTimes = 1; 
sys = simsizes(sizes); 
xO = [0; vO; -9.81*m/(2*kw*b); 0] 
theta = 0; 
str = [] ; 
ts = [0 0] ; % 



















epslA2)*kw*eps2*bA2*x(3))/(kw*bA3*(l+epslA3) ) ; 
eps2=l; epsl=eps2*x(3)/(b*theta); 
end 
Ml=ml*(l + 3*hA2*k/(kw*bA3*(l+epslA3))) ; 
M2=-3*ml*h*(l-epslA2)*eps2/(2*b*(l+epslA3)); 










sys = [] ,-
function sys=mdlOutputs(t,x,u,A,B,C,D,epsl,eps2,alpha,beta,ml,m2, 
T,k,kw,b,h,c,cw,vO) % 
w = 2*pi/T;g=9.81; 
u_cr = g/(3*alpha*w"2); theta_cr = g/(b*beta"2*w~2); 
x_cr = u_cr+h*theta_cr; 
theta = (3*h*k*x(l)-(3/2)*(1-
epslA2)*kw*eps2*b*2*x(3))/(kw*bA3*(l+epslA3)); 
vL = x(3)+ b*theta; 
vR = x(3)- b*theta; 
ut = x(l)+h*theta; 




function [t,u]= Newmark(K,C,M,P,dt,u0,v0,bet,gam) 
Programme qui calcule la reponse sismique d'une structure flexible a un 
degre de liberte avec fondation Winkler permettant le soulevement de la 
semelle. (Methode de Newmark) 
%ENTREE: 
% M : Masse 
% C : Amortissement 
% K : Rigidite 
% gama : "gamma" parametre de Newmark 
% beta : "beta" parametre de Nwemark 
% Methode d'acceleration lineaire. -> gamma=l/2, beta=l/6 
% Methode d'acceleration constante-> gamma=l/2, beta=l/4 
"5 
% dt : pas de temps 
% u0,v0 : deplacement, vitesse intiales 
% SORTIE: 
% u,v,a : deplacements, vitesses et accelerations 
clear; clc; 
fac=l; % facteur d1amplification du seisme 
" S — = = = = = = = = = = = = = = = = = — = = = = : = = = = =::=:— — — — — = = = — = = i = — = — — = = = = = — = = = = = = = = = =:===:===:=: — = = — — = — 
ml=30000000/9.81; h=20; b=4.36; alpha=h/b; g=9.81; 
T = 1.603; w = 2*pi/T; k=4*pi*2*ml/(T*2); 




Tl =T/wlb % periode de vibration sans soulevement du premier mode 
T2 = T/beta % periode de vibration sans soulevement du deuxieme mode 
wl = wlb*w; 
xpObar = 4 ,-
xpO = xpObar*(g/w)*sqrt(3*alphaA2+beta*2)/(3*alpha*beta); 
psi = 0.03; psi_v == 0.13; 
C = 2*psi*ml*W; 
cw = psi_v*m2*beta*w/b 
m2=m; 
u_cr = ml*g*b/(3*h*k); theta_cr = m2*g/(2*kw*bA2) 
x_cr = u_cr+h*theta_cr; 
dt = 0.0001; 




M = [ ml*(h+2*(l+epslA3)*bA3*kw/(6*k*h)), 3*ml*eps2*(1-
epslA2)*Tw*bA2/(6*k*h); 0,m2]; 
K = [2*k*(l+epslA3)*bA3*kw/(6*k*h), 3*k*eps2*(l-epslA2)*Tw*bA2/(6*k*h); 
1/2* (l-epslA2)*eps2*kw*bA2, (1+epsl)*kw*b]; 
C = [2*c*(l+epslA3)*bA3*kw/(6*k*h), 3*c*eps2* (l-epslA2) *Tw*bA2/ (6*k*h) ,-
1/2*(l-epslA2)*eps2*cw*bA2, (l+epsl)*cw*b]; 
% 
A0 =(K+4*M/(dtA2)+2*C/dt) ; 
Al =4*M/(dtA2)+2*C/dt ; 
A2 =4*M/dt+C ; 
% % % % 
gamma = loadCE70701_M2.txt'); 
tu = gamma(:, [1,2]); 
t_ech = tu(:,1); 
u_ech = tu (:, 2) ,-
tfinal = t_ech(end); 
Dt = 0.01; 
t = 0:Dt:tfinal; 
ti = 0:dt:tfinal; 
uu = fac*interpl(tu(:,1),tu(:,2),ti); 
plot (ti,uu, 'b',t,fac*u_ech', 'r') ; 
grid on; 
figure; 
initialisations des displacements : 
i = l; 
epsl = 1; 
eps2 = 0; 
% 
% N = length(K); 
ntimes = length(uu); 
Time = dt*[0:(ntimes-1)]; 
% tfinal=(ntimes-1)*dt 
% u = zeros(N, ntimes); 
% v = zeros(N, ntimes); 
% a = zeros(N, ntimes); 
% U(1:N,1) = U0(1:N); 
% v(l:N,1) = vO(1:N); 
vitesse initiale 
% up(i) = xp0*wlbA2; 
%u(:,i) = [0 ; -9.81*m2/(2*kw*b) ] ; 
%v(:,i) = [(1/h)*xp0*(l-wlbA2) ; 0]; 
excitation sismique 
u(:,i) = [0 ; -9.81*m2/(2*kw*b)]; 




deplacements des bord gauche VL et bord droit VR 
203 
VL(i) = u(2,i)+ b*u(l,i); 
VR(i) = u(2,i)- b*u(l,i); 
Algorithme de Newmark 
calcul des 1'accelerations initiales 
a(:,i) = inv(M)*([-ml*g*uu(i) ; -m2*g] - C*v(:,i) - K*u(:,i)); 
for i=2:ntimes 
FULL CONTACT 
epsl = 1; 






, i) = inv(A0)*( [-ml*g*uu(i) ; -m2*g] +Al*u ( : , i-l) +A2*v ( : , i-
,i-D) ; 
,i) = 2/dt*(u(:,i)- u(:,i-l))- V(:,i-1); 
,i) = 4/(dtA2)*( u(:,i}- u(:,i-l)- dt*v(:,i-l)-l/4*dtA2* a(:,i-
ux(i) = (3*(1-
epslA2)*eps2*Tw*b*2*u(2,i)+2*(l+epsl*3)*kw*bA3*u(1,i))/(6*k*h); 
VL(i) = u(2,i)+ b*u(l,i); 
VR(i) = u(2,i)- b*u(l,i); 
sauvgarder les deplacements, vitesses et accelerations: 
deplacements 
tabTHETAl(i-l) =u(l,i-l); 
tabVl(i-l) = 1000*u(2,i-l); 
tabXl(i-l) =1000*(ux(i-l)+h*u(l,i-l)); 
tabUXl(i-l) = ux(i-l)/u_cr; 
tabVLl(i-l) = 1000*VL(i-l) 





tabUPPl(i-l) == a(l,i-l); 
tabVPPl(i-l) == a(2,i-l); 
tabTl(i-l) = ti (i-l) ; 
end 
for i=2:ntimes 
Contact entier avec les elements de la semelle 
if (VL(i-l)<= 0) & (VR(i-l)<= 0) 
epsl = 1; 
204 
eps2 = 0; 
M = [ ml*(h+2*(l+epslA3)*bA3*kw/(6*k*h)) , 3*ml*eps2*(1-
epslA2)*Tw*bA2/(6*k*h); 0,m2]; 
K = [2*k*(l+epslA3)*bA3*kw/(6*k*h), 3*k*eps2*(l-epslA2)*Tw*bA2/(6*k*h); 
1/2*(l-epslA2)*eps2*kw*bA2, (1+epsl)*kw*b]; 
C = [2*c*(l+epslA3)*bA3*kw/(6*k*h), 3*c*eps2*(l-epslA2)*Tw*bA2/(6*k*h); 
1/2*(l-epslA2)*eps2*cw*bA2, (1+epsl)*cw*b]; 
A0 =(K+4*M/(dtA2)+2*C/dt) ; 
Al =4*M/(dtA2)+2*C/dt ; 
A2 =4*M/dt+C ; 
u(:,i) = inv(AO)*( [-ml*g*uu(i) ; -m2*g] +Al*u ( : , i-1) +A2*v ( : , i-
1)+M*a(:,i-1) ) ; 
v(:,i) = 2/dt*(u(:,i)- u(:,i-l))- v(:,i-l); 
a(:,i) = 4/(dtA2)*( u(:,i)- u(:,i-D- dt*v( : ,i-l) -l/4*dtA2* a(:,i-
D) ; 
ux(i) = (3*(l-epslA2)*eps2*Tw*bA2*u(2,i) 
+2* (1+epslA3)*kw*bA3*u(l,i))/(6*k*h) ; 
end 
Soulevement du bord gauche de la semelle 
if (VL(i-l)> 0) 
eps2 = -1; 
epsl = eps2*u(2,i-l)/(b*u(l,i-l) ) ; 
% 
M = [ ml*(h+2*(l+epslA3)*bA3*kw/(6*k*h)), 3*ml*eps2*(1-
epslA2)*Tw*bA2/(6*k*h); 0,m2]; 
K = [2*k*(l+epslA3)*bA3*kw/(6*k*h), 3*k*eps2*(l-epslA2)*Tw*bA2/(6*k*h); 
1/2*(l-epslA2)*eps2*kw*bA2, (1+epsl)*kw*b]; 
C = [2*c*(l+epslA3)*bA3*kw/(6*k*h), 3*c*eps2*(l-epslA2)*Tw*bA2/(6*k*h); 
1/2*(l-epslA2)*eps2*cw*bA2, (1+epsl)*cw*b]; 
A0 =(K+4*M/(dtA2)+2*C/dt) ; 
Al =4*M/(dtA2)+2*C/dt ; 
A2 =4*M/dt+C ; 
u(:,i) = inv(A0)*( [-ml*g*uu(i) ; -m2*g]+Al*u(:,i-l)+A2*v(:,i-
1)+M*a(:,i-l)); 
v(:,i) = 2/dt*(u(:,i)- u(:,i-l))- v(:,i-l); 





Soulevement du bord droit de la semelle 
if(VR(i-l)> 0) 
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eps2 = 1; 
epsl = eps2*u(2,i-1)/(b*u(l,i-l)); 
% 
M = [ ml*(h+2*(l+epslA3)*bA3*kw/(6*k*h)), 3*ml*eps2*(1-
epslA2)*Tw*bA2/(6*k*h); 0,m2]; 
K = [2*k*(l+epslA3)*bA3*kw/(6*k*h), 3*k*eps2*(l-epslA2)*Tw*bA2/(6*k*h) 
1/2*(l-epslA2)*eps2*kw*bA2, (1+epsl)*kw*b]; 
C = [2*c*(l+epslA3)*bA3*kw/(6*k*h), 3*c*eps2*(l-epslA2)*Tw*bA2/(6*k*h) 
1/2*(l-epslA2)*eps2*cw*bA2, (1+epsl)*cw*b]; 
% 
AO =(K+4*M/(dtA2)+2*C/dt) ; 
Al =4*M/(dt"2)+2*C/dt ; 






, i) = inv(A0)*( [-ml*g*uu(i) ; -m2*g]+Al*u(:,i-1)+A2*v ( : , i-
,i-D) ; 
,i) = 2/dt*(u(:,i)- u(:,i-l))- V(:,i-1); 





VL(i) = u(2,i)+ b*u(l,i); 
VR(i) = u(2,i)- b*u(l,i); 
sauvgarder les deplacements, vitesses et accelerations: 
deplacements 
tabTHETA(i-l) =u(l,i-l); 
abV(i-l) = 1000*u(2,i-l); 
tabX(i-l) =1000*(ux(i-l)+h*u(l,i-1)); 
tabUX(i-l) = ux(i-l)/u_cr; 
tabVL(i-l) = 1000*VL(i-l); 
tabVR(i-l) = 1000*VR(i-l); 
vitesses 
tabUP(i-l) = v(l,i-l); 
tabVP(i-l) = v(2,i-l); 
acceleration 
tabUPP(i-l) = a(l,i-l); 
tabVPP(i-l) = a(2,i-l); 
tabTl(i-l)= ti(i-l); 
end 
